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第１章 序論 
 
1.1 研究背景と研究目的 
世界有数の地震大国である我が国は，これまで様々なタイプの地震被害を経験し，それらを新たな教
訓として地震工学，耐震工学が発展してきた．1923 年の関東地震を契機に建物や橋梁に耐震設計が導入
され，1995 年 1 月 17 日に発生した兵庫県南部地震の未曾有の地震被害から得た教訓では，それまでは対
象とされていなかった内陸直下型の大規模地震に対する耐震性の照査が採り上げられ，地震時保有水平耐
力法や材料非線形を考慮した地震時応答解析などの照査手法の確立とともに，「必要とされる橋の耐震性
能を確保することを目的」とした「性能照査」を中心とする現在の耐震設計体系が構築された． 
一方，2004 年 12 月 26 日に発生したスマトラ沖地震による巨大津波は，建築物ばかりでなく社会基盤
施設，特に橋梁や道路盛土等の道路構造物にも甚大な被害を発生させた．我が国においても，2011 年 3
月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震による巨大津波（以下，今時津波と称する）で同様の被害が見
られ，特に道路橋は上部構造，橋脚，背面盛土の流出等，新たな被災モードが確認されている．現行の橋
梁の設計基準では津波の影響を踏まえて橋梁計画を行うことが追記されたものの，津波の影響を被る橋梁
等の具体的な設計法は5年経過した現在でも未だ確立されていない． 
そもそも，500～1000 年の内に一度来るか来ないかの巨大津波に対して，公共の構造物である橋梁をは
じめとする道路構造物に莫大な予算を投入して対策を施すことは，対象とする構造物の供用期間中（例え
ば，道路橋示方書・同解説では新設橋梁に対して 100 年の耐久性を考慮するとしている 1.1））に発生する
かしないか不明なものに対する投資という意味では実に無意味なものであると言わざるを得ない．しかし
ながら，これまでに道路構造物に対して津波が作用した場合に発生する外力としての津波作用力は，どの
程度の大きさであるのか明らかでは無く，例えば橋梁などでは耐震設計においてレベル２地震動に対する
要求性能を満たす耐震性を有していれば，津波作用力に対して問題のない耐津波性能を有する可能性も否
定はできないと考えられる． 
近年では，前述したスマトラ沖地震によって発生した巨大津波による影響で，現地では多数の橋梁の
流出被害が確認されており 1.2)，被害状況を現地調査に基いて分析を行った上で水理模型実験を実施して，
橋梁に津波が作用した際の水平方向と鉛直方向の津波作用力評価式を提案しており，著者の知りうる限り
では橋梁に発生する津波作用力の定式化まで整理できている既往研究は，これを除いて他に存在しておら
ず先進的な研究成果であると考えられる． 
このように徐々にではあるものの，津波が作用した際に橋梁に発生する津波作用力を解明する研究は
進捗を見せてきたものの，2011 年 3 月 11 日に宮城県牡鹿半島東南東約 130km 付近を震源とする M9.0 の
東北地方太平洋沖地震が発生し，この地震に伴う津波により東北地方の太平洋沿岸部が壊滅的な被害を受
けた．津波により多数の構造物の流出が発生しており，このうち，橋梁については，国や県が管理する橋
梁の内，点検を実施した約5,392 橋に対して，何らかの異常が認められる 2,322 橋中 26 橋に，津波の影響
で通行が不能となった損傷が確認されている 1.3)．橋梁に限らず，今時津波では浸水域に建設される公共
施設や家屋のほとんどが全壊や半壊といった被害を受けている一方で，人的被害に目を向けてみると，陸
前高田市の犠牲者数は，人口 24,246 人に対して 1,757 人と人口比で 7.2%と，宮城県石巻市に次いで 2 番
目，岩手県内では最大となる 1.4)．この犠牲者数は，津波浸水域人口に対して 10.6%に相当するものの，
見方を変えれば津波浸水域人口の 90%は助かっており，陸前高田市が行ったアンケート調査では，人的
な犠牲の有無を分けたのは避難行動の有無であった可能性が挙げられている 1.4)．今後，例えば東海・東
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南海・南海トラフを震源とする巨大地震の発生に伴い，巨大津波の発生が想定されることを踏まえれば，
津波から人命を如何に救助し得るかは，個人の避難への意識付けが重要であることはもちろんではあるも
のの，加えて事前の防災対策の一環として防潮堤等の海岸保全施設や避難しやすい避難道路の整備等，多
重防災型の災害に強い安全なまちづくりを目指す必要があり，さらには，津波の影響を受けない避難所の
整備や避難後の人命擁護のための緊急輸送道路の確保等，ハード面の整備が大前提にあるべきである．特
に，避難後の救命活動の根幹を成す緊急輸送道路に生じた被害によって，その活動が困難となることは最
も避けるべき事態である． 
こういった背景の中，2013 年 9 月に国土交通省から防波堤の耐津波設計ガイドライン 1.6)が公開された．
同資料には津波の形状に基づく防波堤に作用する波力算定式が示される．同様に，橋梁にも段波波力や持
続波力が適用できるとすれば，既往研究 1.2)の知見に基づく波力の適用が考えられる．既往研究 1.2)で提案
された津波作用力評価式は，津波の波高を関数としたものであるが故，今時津波において各地区で確認さ
れた 10m を超過する浸水高 1.6)を当てはめると，橋梁が有する耐力を 2～5 倍のオーダーで超過する結果
となる．このような津波作用力を想定した上で流出を未然に防ぐための対策を講じるとすれば，前述した
ように巨額の投資が必要となるのである．しかしながら，問題は橋梁に作用する波形状が明らかで無いこ
とが挙げられ，橋梁設計時に津波の形状を如何に評価するかが課題である．従って，橋梁の耐津波設計法
を確立するためには，先ずは橋梁に作用する際の津波の形状，すなわち作用の形態を把握することが重要
であると考えられる． 
津波の物理的パラメータを得るために数値解析による津波シミュレーションの実施が考えられる 1.7)も
のの，非線形長波理論による数値解析から得られる陸域を遡上する津波特性について橋梁の津波作用力の評
価を行う観点で，その再現性を事実との比較に基いて説明されたものは，著者の知る限り見当たらない． 
ところで，東日本大震災では，津波が襲来する模様を撮影した画像記録が多数存在する．中でも空撮画像は，
沖合から陸域に向かって伝搬する津波の形状や，陸域を遡上する津波の形状が観察できるものが少なくない． 
空撮画像を分析した既往研究は，例えば林ら 1.8)，太田ら 1.9)が NHK の空撮画像を用いて，閖上地区を遡上す
る津波の流速に着目した分析や，河川と陸上のそれぞれを遡上する津波特性の違いを伝搬速度を用いて説明し
ている．このように，空撮画像から得られる情報は，津波の作用の下でインフラ施設に発生する被害の状況を
解明していく上では非常に貴重な資料であるといえる． 
以上のように，橋梁構造物の耐津波性能の評価は，橋梁に作用する津波の状況の実態が不明確であっ
たが故に，橋梁被害の推定を行う上で考慮すべき津波の形状に応じた津波作用力の評価が不確定なのであ
る．このような背景を踏まえ，沿岸部に建設される橋梁の耐津波設計を実施する上での課題として下記の
3 項目を抽出した．本論文では，それらの課題の解明と，実構造物の津波被災分析を通して得られた知見
を反映した耐津波設計における津波作用力の評価法の確立と，津波作用力を評価する上で必要とされる津
波特性を得るための非線形長波理論に基づく数値解析の適用性の明確化を目的とする． 
 
【課題１】津波による橋梁被害の実態と被害要因となる津波の作用の実態解明 
【課題２】非線形長波理論に基づいた数値解析の再現性と被害の説明性の把握 
【課題３】数値解析を用いた津波作用力の評価手法の適用範囲の明確化 
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1.2 研究方法 
 
津波によって橋梁に発生する津波作用力を評価する手法の確立のためには，津波によって橋梁に生じ
る被害の要因を明確にすることが極めて重要と考えられ，津波で被害を受けた多くの橋梁を詳細に観察す
ること，さらには津波が陸上を遡上する様子を捉えた多数の画像資料を詳細に観察することは，津波とそ
の被害の実態を知る上でどんな実験や解析にもまさる貴重な情報を与えてくれるといえる． 
従って，本研究では，課題１～３について，東北地方太平洋沖地震（2011 年 3 月 11 日）で発生した津
波（以下，東北地方太平洋沖地震津波と記す）を対象として詳細な橋梁の被害分析を行う． 
まず，課題１について，橋梁の津波被害の実態と被害要因となる津波の作用の実態を解明するには，
実際に橋梁の被害が生じた現場の目視が必要であり，理想的には実際に橋梁に作用する津波の状況を目視
確認する必要がある．従って，現地において被害が生じた橋梁と被害が生じなかった橋梁を詳細に調査す
るとともに，橋梁管理者から詳細設計図書の入手を行った．また，現地調査の際に，津波を体験した現地
人に当時の様子のヒアリングを行い，津波が襲来する模様を撮影した画像（写真や動画など）を収集した．
次に収集した画像の分析を行って水位上昇速度や流速を把握するとともに，スマトラ沖地震が発生した際
に九工大で提案された桁抵抗力津波作用力比 β値を用いて，被害の説明を行う． 
また，課題２については津波が作用する橋梁の流速を得るために２次元の津波伝播遡上解析（数値解
析）を実施し，数値解析で得られた結果の再現性を画像解析結果との比較から検証するとともに，橋梁上
部構造の流出メカニズムの説明を試みることで津波作用力の評価手法の妥当性を検証する． 
一方，課題３については，画像解析と数値解析を詳細に比較することで，非線形長波理論に基づく数
値解析がどこまで再現されるのかの検討を行った．具体的には画像解析に基いて模式図化した河川を遡上
する津波形状を事実として，数値解析から得た水位波形を比較して何故再現されないのか，または何故再
現されるのかを流速波速比を用いて考察する． 
 
1.3 本論文の構成 
 
本論文は，東北地方太平洋沖地震津波のような巨大津波に対する橋梁の耐津波設計に関して複数の課
題を解決すべく，東北地方太平洋沖地震津波で発生した橋梁被害に着目して，全体的なマクロ的被害分析
と，甚大な被害の生じた4地区を代表とした詳細な被害分析を通じて，多数の画像資料の分析結果から津
波の実態を得て数値解析の再現性と津波作用力の評価手法の適用性に関する一連の研究成果を取りまとめ
たものである． 
 
本論文は，以下に示す全６章から構成されている． 
 
次頁の図-1.1に研究全体のフローを示す． 
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 図-1.1 研究全体フロ  ー
  第１章　序論
【課題１】津波による橋梁被害の実態と被害要因となる津波の作用の実態解明
橋梁構造物の耐津波設計手法の現状と課題
【課題３】数値解析を用いた橋梁への作用力の評価手法の適用範囲の明確化
・研究目的：上記課題の解明と，実構造物の被害分析を通して得られた知見を反映した津
波作用力評価手法を確立すること
  第２章　橋梁に作用する津波の作用力評価に関する既往の研究と課題
（橋梁に発生する津波作用力の評価方法に関する既往の研究および現状の課題）
・津波による橋梁の被害　　　　　　　　・陸上を遡上する津波の実態
・橋梁に発生する津波作用力の評価
【課題２】非線形長波理論に基づいた数値解析の再現性と被害の説明性の把握
  第３章　東日本大震災の概要とマクロ的被害の分析
【課題１】津波による橋梁被害の実態
・東日本大震災の概要
・桁抵抗力作用力比β値を用いた被害分析
・津波作用力評価式の検討
  第４章　地区毎の詳細な被害の分析
【課題１】津波作用の実態解明
・橋梁の被害状況
・画像解析による津波特性の分析
【課題２】非線形長波理論に基づいた数値解析の再現性と
被害の説明性の把握
・数値解析と画像解析の津波特性の比較
・数値解析結果に基づく津波特性の分析
・橋梁の流出メカニズムの評価
  第５章　数値解析で評価される橋梁に作用する津波特性の適用範囲の検討
【課題３】数値解析を用いた津波作用力の評価手法の適用範囲の明確化
・海岸線までに伝播到達する津波の全体形状
・陸上遡上時の津波波形の比較
・流速波速比を用いた水面勾配の適用範囲
  第６章　結論
【課題１】：津波によって橋梁に発生した実被害に基づいて桁抵抗力作用力比β値を用い
た被害分析を行い，β値が2.5を超える橋梁の構造特性から，桁高が低く桁幅が
広い扁平な桁形状は極めて流出しにくいことを明らかにした．また，津波が陸
域を遡上する様子を撮影した多数の画像を分析した結果から，津波の多くは，
波頭の段波は桁には直接作用せず，桁には波頭に続く水面勾配の緩やかな準定
常的な持続流が作用することを明らかにした．画像解析で得た平均流速は
6m/sec，最大で8m/secであり，この流速に耐えられるように設計するのは困難
ではない．
【課題２】：非線形長波理論に基づく数値解析から得られる流速，水位上昇速度などの津
波特性は，画像解析に基づく事実と極めて良く，この流速を評価した津波作用
力を用いた橋梁の流出評価は，実際の流出被害の説明性が高いことを明らかに
した．従って，緩やかな水位上昇速度で桁に水位が到達する場合の桁への津波
の作用状況は定常流であることから，津波の水平作用力の評価は流速を得るこ
とが出来れば良いといえる．
【課題３】：防災計画策定の上で利用される数値解析で得られる陸域を遡上する津波の最
急水面勾配は1/26が最大となり，段波のように切り立った波面とはいい難いも
のの，1/100程度より緩い水面勾配の再現性は非常に良好である．従って，水位
上昇速度が2m/min程度，水面勾配が1/100より緩やかな津波が遡上するような地
域に建設される橋梁の津波作用力の評価に，本論文で示した津波作用力評価手
法が適用可能である．
画像解析に基
づく被害分析
数値解析に基
づく被害分析
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第１章では，本論文の序論として，研究を遂行することに至った研究背景と橋梁構造物の耐津波設計上
の課題，および研究目的について示している． 
 
第２章では，本研究に関連する事項について，近年の橋梁に作用する津波の作用力評価に関する既往の
研究，および現状の課題を整理している． 
 
第３章では，課題１の橋梁被害の実態解明に対し，東北地方太平洋沖地震で発生した津波による橋梁
被害に着目して損傷度を整理するとともに，桁抵抗力作用力比β値から橋梁上部構造の流出評価を実施し
ている．β値が2.5を超える橋梁の構造特性から，桁高が低く桁幅が広い，つまり扁平な桁形状であれば極
めて流出しにくいことを明らかにしている．また画像解析で得た津波流速は平均的に6.0m/sec程度で最大
でも8.0m/secであったことから，この流速に耐えられるように設計できれば，橋梁の上部構造は流出しな
いと考えることができることを明らかにしている． 
 
第４章では，まず課題１の被害要因となる津波の作用の実態解明に対し，東北太平洋沖地震津波の模
様を撮影した多数の画像資料から橋梁に作用する津波の特性を分析して，橋梁に作用する津波の多くは，
陸域を遡上する津波の先端にみられる段波は作用せず，その後に続く緩い水面勾配をもった流れ，準定常
的な持続流であることを明らかにした．つまり，流れが支配的な橋梁に発生する津波作用力の評価は，流
速を得ることができれば良いことを明らかにしている． 
次に課題２に対して，津波が作用する橋梁の流速を得るために２次元の津波伝播遡上解析（数値解析
）を実施した．画像解析との比較から浸水範囲や最大浸水高，流速は十分に再現性の良いことが確認され
た．この流速を用いて算出した津波作用力による流出評価は説明性が高く，数値解析で得た流速を用いた
橋梁に作用する津波作用力の評価手法は，流出被害の推定に有効であるとの結論を得ている． 
 
第５章では，課題３に対して，画像解析と数値解析を詳細に比較することで，非線形長波理論に基づ
く数値解析はどこまで再現されるのかの検討を行った．具体的には画像解析に基いて模式図化した河川を
遡上する津波形状を事実として，数値解析から得た水位波形を比較した．その結果，数値解析結果で得ら
れる水位波形は波先部に後続する準定常的な持続流における1/100程度より緩い水面勾配の再現性は非常
に良好であるとの結論を得ている．ただし，再現可能な水面勾配は最大でも1/26であるため，波頭にみら
れる段波は再現されず，さらには緩やかに上昇する水面に表れる擾乱は反射を考慮していない非線形長波
理論では再現できない．従って，段波が作用する場合や鉛直作用力が支配的となる場合の津波作用力の評
価は３次元流体解析を行うなどの詳細な検討が別途必要であることを示唆している． 
 
第６章では，課題１～３に対し，39 橋梁を対象とした桁抵抗力作用力比 β 値を用いた被害分析から流
出しにくい橋梁の構造的特徴を示したこと，画像解析から橋桁に作用する津波は準定常的な持続流である
ことを明らかにしたこと，数値解析における水位上昇速度や流速の再現性は良好であり，津波作用力評価
式で被害の説明が可能であること，数値解析の再現限界水面勾配を明らかにして，水位上昇速度が緩やか
6 
で準定常的な持続流が作用する場合に本論文に示す津波作用力評価式が適用可能であることなど，本論文
で得られた結論および知見をまとめている． 
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第２章 橋梁に作用する津波の作用力評価に関する既往の研究と課題 
 
2.1 津波による橋梁の被害 
 
2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震により，東北地方の道路橋や鉄道橋は多くの被害を
受けた．東北地方整備局を始めとする国や地方自治体，鉄道会社は，地震発生直後から橋梁の安全性を確
認すること，また，第三者被害を防止することを目的に橋梁の緊急点検を実施している． 
先ず，東北地方整備局を代表として緊急点検結果の概要を示す 2.1)． 
図-2.1.1 に緊急橋梁点検が実施された本線橋梁 1,572 橋（本線橋 1,157 橋＋側道橋 415 橋），交差する
こ道橋や横断歩道橋343橋の11路線の直轄国道区間を示す．表-2.1.1に点検橋梁数を路線別に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
参考文献 2.1)では，既往の緊急点検データに基づき，表-2.1.2 に示す通り損傷ランクの再定義（Ａ：落
橋，Ｂ：大規模補修を必要とする被害，Ｃ：軽微または損傷無し，の 3段階に分類する）を行い，損傷ラ
ンクＡとＢの数を把握している． 
 
図-2.1.1 点検対象路線 2.1) 
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35
65
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岩 沼 68 15 83
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54
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0
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 仙台東 17
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表-2.1.1 路線別橋梁数一覧表 2.1) 
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表-2.1.2 損傷ランクの再定義 
既往資料の損傷ランク 再定義損傷ランク 
Ａｓ；落 橋 落橋あるいは倒壊・半倒壊した場合 
Ａ Ａ ；大被害 耐荷力の低下に著しい影響のある損傷を生じてお
り，落橋等致命的な被害の可能性がある場合 
Ｂ ；中被害 耐荷力の低下に影響のある損傷であり，余震，活荷
重等による被害の進行がなければ，当面の利用が可
能な場合 
Ｂ 
Ｃ ；小被害 短期間には耐荷力の低下に影響のない場合 
Ｃ 
Ｄ ；被害無し 耐荷力に関してはとくに異常が認められない場合 
 
この結果を以下に示す． 
図-2.1.2に，国土交通省東北地方整備局が緊急点検を行った 1,911 橋（本線橋 1,187 橋に加え，側道橋
426 橋，立体横断歩道橋 95 橋，OV203 橋を含む）の異常の有無の分布を示す．なお，同図は空白の 18 橋
を除外しており，過半数の955橋に何らかの異常が確認される． 
図-2.1.3 は異常の有無を含め，1,911 橋のうち損傷ランクに関するデータがない 144 橋を除外した
1,767 橋分の損傷ランクの内訳を示す．内，落橋，あるいは大被害が発生した損傷ランク A は 26 橋，中
被害の損傷ランク B は 31 橋である．それぞれ全橋梁数の 1%，2%に相当し，全体母数に対して重度な損
傷が発生した橋梁数は少ないことがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.1.4は，損傷ランク A と B に絞り，損傷原因を整理した図である．同図によれば，損傷ランク A
の損傷原因は，26 橋中，14 橋が地震動によるもの，12 橋が津波によるものである．同様に，損傷ランク
B では，31 橋中，過半数の 19 橋が地震動によるもの，7 橋が津波によるもの，残りの 5 橋が不明である．
この結果から，津波によって発生した重度な損傷は，損傷ランク A では半数近くに上り，津波による影
響が緊急輸送道路の機能の確保の観点から無視し得ないものであることが言える． 
C
1,710橋
(97%)
B，31橋(2%)A，26橋(1%)
A 26
B 31
C 1710
合計 1767
橋梁の損傷度
図-2.1.3 橋梁の損傷ランク 図-2.1.2 損傷発生数 
異常有
955橋
(50%)
異常無
933橋
(49%)
不明，5橋(1%)
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津波により損傷ランクが A と判定された橋梁の一覧を表-2.1.3に示す．津波により損傷ランクが A と
判定された橋梁では，全ての橋梁で上部構造が流出している． 
 
表-2.1.3 津波による損傷により損傷ランクAと判定された橋梁の一覧（12橋） 
 
路線名 県 市町村 橋梁名 被害の特徴 
一般国道45号 岩手県 陸前高田市 
気仙町 
気仙大橋 上部構造の流出，ゴム支承の破断，ダンパ
ーの破断 
一般国道45号 岩手県 陸前高田市 
米崎町 
沼田こ線橋 上部構造の流出，橋台背面盛土の流出，橋
脚・橋台基礎の洗掘 
一般国道45号 岩手県 大槌町 波板橋側道橋
（上） 
上部構造の流出，橋脚の倒壊，橋台基礎の
洗掘 
一般国道45号 岩手県 大槌町 波板橋側道橋
（下） 
上部構造の流出，橋脚の倒壊，橋台基礎の
洗掘 
一般国道45号 岩手県 野田村 米田橋側道橋 上部構造の流出，橋台基礎の洗掘 
一般国道45号 岩手県 山田町 宝来橋側道橋 上部構造の流出，橋台の損傷 
一般国道45号 岩手県 宮古市田老町 中町橋側道橋 上部構造の流出 
一般国道45号 宮城県 本吉郡南三陸町 水尻橋 上部構造の流出，橋台背面盛土の流出 
一般国道45号 宮城県 本吉郡南三陸町 歌津大橋 上部構造の流出，橋脚の損傷，橋脚基礎の
洗掘，主桁のひびわれ，RC 巻立てコンク
リートの剥離，落橋防止構造の変形，アン
カーバーの変形，橋台背面の段差 
一般国道45号 宮城県 気仙沼市 二十一浜橋側道
橋 
上部構造の流出，橋台背面盛土の流出，橋
台基礎の洗掘 
一般国道45号 宮城県 気仙沼市 外尾川橋側道橋 上部構造の流出，上部構造の移動，橋脚・
橋台基礎の洗掘，橋台背面盛土の流出 
一般国道45号 宮城県 本吉郡 
本吉町 
小泉大橋 上部構造の流出，橋脚の倒壊・流出，落橋
防止構造の破断，ダンパーの破断 
図-2.1.4 損傷ランクA，Bの損傷原因 
14橋 12橋
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19橋
7橋 5橋
0
5
10
15
20
地震動 津波 不明 地震動 津波 不明
A B
損
傷
橋
梁
数
小計
地震動 14
津波 12
不明 0
地震動 19
津波 7
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B
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次いで，国土交通省，NEXCO 東日本，岩手県，宮城県，福島県の 5 つの道路管理者を対象として，被
災橋梁データに基づく被害の統計分析の結果を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.1.5は点検橋梁数の合計 5,392 橋の異常の有無の分布を示す．ここでは，対象橋梁は津波の影響を
受けていない内陸部のデータも含む．また，「異常有り」には地震による損傷データも含む．図-2.1.6 に
示すのは，異常有に分類された橋梁 2,322 橋の損傷ランクの内訳である．異常有データのうち，大被害が
発生した損傷ランク A は 61 橋，中被害の損傷ランク B は 199 橋，軽微な損傷にとどまる損傷ランク C
は 1,937 橋，ランク不明が 125 橋である．損傷ランクA ならびにB は異常が認められる 2,322 橋に対して，
それぞれ3%，9%に留まる． 
ここで津波による損傷ランク A とは「支承破壊や橋脚破壊等に起因して上部工が流出，背面土工部の
土砂流出，基礎の洗掘等により道路機能を喪失したもの」を指す．損傷ランク B は「大規模補修を必要
とする被害」，損傷ランク C は「軽微な被害あるいは損傷なし」に該当するが，データ数には地震による
損傷も含まれる． 
図-2.1.6 は，損傷ランク A，B，C のそれぞれの損傷原因を分類した図である．損傷ランク A は前述
の通り 61 橋であるが，そのうち地震動によるものが 31 橋，津波によるものが 26 橋である．この結果か
ら，ランクAの半数近くに津波によって重度な被害が生じたことがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
異常無
3,070橋
(54%)
異常有
2,322橋
(41%)
不明，244橋
(4%)
図-2.1.5 異常の有無 図-2.1.5 異常有りの橋梁の損傷ランク 
C
1,937橋
(83%)
B，199橋(9%)
A，61橋(3%)
不明，125橋(5%)
A 61
B 199
C 1937
不明 125
合計 2322
橋梁の損傷ランク
図-2.1.6 異常が認められる橋梁の損傷ランク毎の損傷原因 
31
26
4
171
21
7
151
564
0 50 100 150 200 250 300
地震動
津波
不明
異常有りの橋梁数
A B C
1,221
小計
地震動 31
津波 26
不明 4
地震動 171
津波 21
不明 7
地震動 1221
津波 151
不明 564
61Ａ
損傷ランク毎の原因内訳
Ｂ 199
Ｃ 1936
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表-2.1.4，図-2.1.7 は，津波を原因とする損傷ランク A に分類される橋梁を対象として，損傷箇所を
整理した図表である．この橋梁数はランク A に分類された橋梁に生じている損傷箇所を示すものであっ
て，同図表に示す箇所の損傷が原因でランクAに分類されたものではないことに留意されたい． 
損傷箇所数が最も多いのは，上部構造（橋体工）の流出の 22 橋であり，次いで，橋台背面の流出，洗
掘である．また，数は少ないものの，4橋に橋脚柱の流出被害が生じている． 
 
これらの分析結果に示されるように，母数に対する被害の数で見れば，特に津波被害でランク A に分
類される橋梁は 5,392 橋中，26 橋と 0.5%に満たない数字ではあるものの，この母数である 5,392 橋は内
陸の津波の浸水範囲外の橋梁も含むことに注意が必要である．津波による浸水範囲内に存在する橋梁数は
明言できないものの，ランク A，B，C で津波を原因とする損傷が認められる橋梁数は 198 橋であり，こ
れを母数とするならば津波被害のランク A の数は 13%にのぼる．これは決して無視し得ない数字であり，
今後，東北地方太平洋沖地震津波と同規模の津波が発生するとすれば，同様の被害を被る可能性があり，
その被害状況は想定に固くない． 
従って，東北地方太平洋沖地震津波で発生した橋梁の被害状況をつぶさに観察した上で，その損傷や
破壊形態を把握することは，今後の橋梁における減災対策としての位置付けの中で非常に重要であるし，
津波の影響を受けた橋梁に損傷や破壊が生じた際の津波の作用状況（例えば，段波の切り立つ波頭が直接
橋梁にあたるのか否か）を知ることが肝要であるといえる． 
 
表-2.1.4 津波を原因とする損傷ランクAの橋梁の損傷箇所 
図-2.1.7 損傷箇所の内訳 
橋梁数
路面 橋台背面 16
上部構造 橋体工 22
橋台 洗掘 11
柱 4
洗掘 6
洗掘，基礎露出，護岸流出
流出
洗掘，基礎露出
流出
橋脚
流出
損傷箇所 損傷状況
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26
橋台背面
橋体工
洗掘
柱
洗掘
路
面
上
部
構
造
橋
台
橋
脚
ランクA(26橋)中，損傷が生じている橋梁数
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2.2 橋梁に発生する津波作用力の評価 
 
2.2.1 既往の津波作用力評価式 
 
(1) 既往の波圧算定式と実験の目的 
津波外力に対する設計手法は、防波堤等の港湾施設，発電所等の直壁構造物を対象とする模型実験が
行われ，その結果から導きだされた津波外力算定式が提案されている．しかし，橋梁の場合，従来の津波
による損傷が比較的軽微であったこともあり，現在まで津波に対する検討は極めて限られている． 
このことから過去に実施された研究 2.2)では，既往の設計手法の整理を行い．橋梁を対象に，津波によ
る桁への作用力を評価するための実験を実施している．実験の具体内容は，分力計を用いて，波力，揚力
の計測を行い，得られた実験結果から，以下に示す既往の算定式の検証と橋梁上部工における津波外力算
定式の提案を行った． 
橋梁への津波作用力には，波圧・波力，掃流，洗掘，揚圧力，浮力，衝突力が想定される．表-2.2.1
は，各津波外力とレビュー資料について示しており，このうち，「波圧・波力」の算定式に着目して整理
を行っている． 
図-2.2.1 は，既往の研究及び実務で使用されている波力算定式の波圧分布状の概念図であり，同図の
a)から c)に示す各算定式はいずれも，波高に乗ずる係数は異なるものの，波高を関数とする三角形の波圧
分布を想定している．一方，同図 d)は広井公式に基づく波力算定式である．対象構造物は，橋梁の橋脚
である．波圧分布形状は先に示したものとは大きく異なり，三角形状ではなく，四角形状となっている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
津波外力 対象 適用の可能性（国総判断） 式 対象 レビュー資料
◎ 合田式 沿岸に建設された堤防 港湾の施設の技術上の基準・同解説
◎ 朝倉式 沿岸に建設された建物（津波避難ビル）
津波に対する構造
物の構造設計法
○ 池野ら 段波を受ける構造物 原子力発電所の津波評価技術
平均波 △ 広井公式 深い水深の橋脚 道路橋示方書
洗掘 河川流 △ Andru他 最大洗掘深さと橋脚幅の関係式 水理公式集
重複波 △ 合田式 水面付近の水平板 港湾の施設の技術上の基準・同解説
重複波 △ 伊藤・竹田ら 桟橋
港湾の施設の技術
上の基準・同解説
－ 合田式 沿岸に建設された堤防 港湾の施設の技術上の基準・同解説
◎ 朝倉式 沿岸に建設された建物（津波避難ビル）
津波に対する構造
物の構造設計法
－ 池野ら 段波を受ける構造物 原子力発電所の津波評価技術
○ 松富 流木の縦衝突を対象 原子力発電所の津波評価技術
○ 池野ら 各種形状漂流物の衝突力と衝突応力 原子力発電所の津波評価技術
平均波 △ 流木その他の流層物の衝突 道路橋示方書
津波
衝突力
津波
波圧・
波力
浮力 津波
揚圧力
表-2.2.1 津波外力に関する既往の検討 
13 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
これらの既往の波圧算定式の評価方法に則り，参考文献 2.2)では図-2.2.1 に示すように合田式で想定さ
れる波圧分布を橋梁上部工に適用が可能であると想定しつつも，直壁構造物に比べ橋梁上部工は被圧面積
が小さく，想定される波圧分布と突発的な波圧の大きさに差が生じる可能性がある，また波高と静水面か
らの上部工の位置（以降，桁下高と呼ぶ）が波圧と波力に大きく影響することが考えられるとして，橋梁
上部構造に対する波力を把握するために橋梁模型を用いた実験を行っている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 a H
 港 湾
構 造 物
2 . 2 ρ g a H
 
 3 a H
a ) 合 田 式 に お け る 波 力 分 布
津 波 →
 
 a H
ビ ル
3 . 0 ρ g a H
 
 
b ) 朝 倉 式 に お け る 波 力 分 布
津 波 →3 a H
 
 a H
原 子 力
構 造 物
2 . 2 ρ g a H( 非 砕 波 )
 
 3 a H
c ) 池 野 ら の よ る 波 力 分 布
津 波 →
※ a Hは 津 波 段 波 振 幅 を 表 す ．
1 . 3 6 × 2 . 2 ρ g a H( 砕 波 )
d ) 広 井 公 式 に お け る 波 力 分 布 ( 道 示 )
 
 a H
橋 脚
3 . 0 ρ g a H
 
 2 . 5 a H 津 波 →
図-2.2.1 波力算定式の波圧分布形状の概念図 
 
 
a H
2 . 2 ρ g a H
 
 3 a H 津 波 →
 
 Z
橋梁
波圧  q x = ρ g ( 2 . 2 a H- 2 . 2 / 3 . 0 Z )
波 力  Q x = ρ g B ∫ ( 2 . 2 a H- 2 . 2 / 3 . 0 Z ) d z
◎合 田式 を橋 梁 に当 ては めた 場 合
図-2.2.2 合田式を適用した橋梁の波圧分布 
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(2) 実験ケース 
ここで，実験で考慮した実験パラメータを図-2.2.3 に示す．実験パラメータは，「桁下高」，「波高」，
「静水深」である．また，波高の変化により，「砕波する波」，「砕波しない波」と波形状が変化し，これ
を区分している． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
また，実施した実験ケースは図-2.2.4に示すとおりであり，以下に実験における留意点を列挙する． 
 
・スマトラ島に実在する橋梁「Lueng Ie橋」の条件に相当する実験ケースを標準とした． 
・水深 5cm では，造波できる波高に限界(13cm 程度)があったため，水深 15cm とするケースを設定した． 
・水深5cm，15cmの設定に対し，「波高」，「桁下高」をパラメータとする実験を行った． 
 
なお，実験では41m長水路を用いた縮尺1/50の橋梁模型を用いているが，ここでの説明は省略する． 
 ① 桁下高
②波の形状
③静水深 
←砕波有
↓砕波無
 
初期水深
( = 海 底 床 + 静 水 深 )
図-2.2.3 実施した実験パラメータの模式図 
波高5m程度：
桁下高2.4m：
静水深2.5m：
（砕波有）
静水深5cm
静水深15cm
静水深15cm 指令波高7cm
桁下高-4～10cm+4.8cm
指令波高20cm
桁下高-4～8cm+4.8cm
指令波高10,15,25cm
桁下高4.8cm
指令波高10,15,23cm
桁下高4.8cm
（砕波無）
桁下高(14ケース)
モデル橋梁「Lueng Ie橋」
5～10m
桁下高(16ケース)
現橋条件
現橋条件
指令波高20cm
桁下高-4～18cm+4.8cm
橋台有(24ケース)
波高10～20cm程度
桁下高4.8cm
静水深5cm
標準ケース
橋台無し
波高(3ケース)
波高(3ケース)
縮尺1/50
（砕波有）
水深5cm砕波有 
水深15cm砕波無 
水深15cm砕波有 
図-2.2.4 実施した実験ケース 
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(3) 実験結果による橋梁への津波作用力の評価式 
実験結果に則した波圧分布を図-2.2.5 に示す．縦軸は桁中心位置，または桁下高を波高で除して無次
元化した量を示し，横軸は，水平波力は実測水平波力を桁側面面積と波高を関数とする静水圧で除して無
次元化した量を，上揚力は，実測上揚力を桁下面面積と波高を関数とする静水圧で除して無次元化した量
を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
両図によれば，水平波力は『水深 5cm，波高 10cm，砕波有り』の実験条件の結果（○プロット値）が
全実験結果を包括し，上揚力は『水深 15cm，波高 11cm，砕波無し』の実験条件の実験結果（◇プロット
値）が全実験結果を包括する．そこで，水平波力では非線形近似線，上揚力では線形似線を算定し，同図
に併記した．水平波力について急激にプロットの傾向が変化する桁中心位置÷波高の値が 0.5 のときを境
界とし，まず 0.5 以上のプロットの近似直線を引く．その後，直線と桁中心位置／波高=0.5 との交点より
X軸に垂直に降ろす．  
水平波力近似式：y=-0.421x+1.299 ⇒『水深5cm，波高10cm，砕波有り』（○プロット） 
上揚力 近似式：y=-2.180x+1.163 ⇒『水深15cm，波高11cm，砕波無し』（◇プロット） 
 
図-2.2.5 で，『水平波力／桁側面面積』と『上揚力／桁下面積』は単位面積当りに作用する波圧と考え，
それぞれをqx とqzとすると，横軸はqx/ρgaH，qz/ρgaHとなり，近似式は以下となる． 
 
【波 力】Z/aH≧0.5の場合， 
(2.2.1) 
Z/aH＜0.5の場合， 
(2.2.2) 
y=-2.1795x+1.1627
R2=0.9013
0.0
0.1
0.2
0.3
0.4
0.5
0.6
0.7
0.8
0.9
1.0
1.1
1.2
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1
上揚力／桁下面積／ρgaH
桁
下
高
／
波
高
水深5cm,波高10cm,砕波有
水深15cm,波高11cm,砕波無
水深15cm,波高25cm,砕波有
近似式(◇プロットより)
y = -0.4214x + 1.2985
R2 = 0.9566
0.0
0.1
0.2
0.3
0.4
0.5
0.6
0.7
0.8
0.9
1.0
1.1
1.2
1.3
1.4
1.5
1.6
1.7
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0
水平波力／桁側面面積／ρgaH
桁
中
心
位
置
／
波
高
水深5cm,波高10cm,砕波有
水深15cm,波高11cm,砕波無
水深15cm,波高25cm,砕波有
近似直線（○プロットより）
1.90
図-2.2.5 作用力から求めた波圧と静水圧の関係（左：水平波力，右：上揚力） 
/ 0.42( / ) 1.30H HZ a qx ga  ρ
90.1ga/qx H ρ
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【上揚力】 
(2.2.3) 
 
ここで，Z：桁中心位置，z：桁下高，aH：波高，ρgaH：波高 aH に対する静水圧，qx：水平波力÷桁側面
面積，qz：上揚力／桁下面積 
 
上記式を変換し qx，qz を左辺に移動すると，以下の式となる．津波波高と桁下高が既知であれば，こ
の式により津波作用時の波圧分布が算定することが可能となる． 
 
【波 力】Z/aH≧0.5の場合， 
(2.2.4) 
Z/aH＜0.5の場合， 
(2.2.5) 
【上揚力】 
(2.2.6) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
)42.0/Za10.3(gqx H ρ
Hga90.1qx ρ
16.1)/(18.2/  HH gaqzaz ρ
)18.2/za53.0(gqz H ρ
a H
1 . 9 ρ g a H
 
 
1 . 3 0 a H
津 波 →
 
 Z 1  
 
Z 2 
 ※ 橋 長 = B
Z 2
Z 1● 水 平 波 力 = ρ g B ∫  ( 3 . 1 0 a H
                - Z / 0 . 4 2 ) d Z
水平波力
a H
 
 
1 . 3 0 a H
津 波 →
 
 ※ 橋 長 = B
●水平波力 = 1 . 9 0 ×ρ g B T a H
水平波力1 . 9 ρ g a H
（Ｚ / a H< 0 . 5 ）（ Ｚ / a H≧ 0 . 5 ）
※ 桁 高 = T
a H
0 . 5 3 ρ g a H
 
 
1 . 1 6 a H
 
 
上 揚 力
 
 
※ 幅 員 = W , 橋 長 = B
z
qz
qz
● 上 揚 力 = ρ g B W ( 0 . 5 3 a H
              - z / 2 . 1 8 ) d z
図-2.2.6 津波外力模式図（水平波力） 
図-2.2.7 津波外力模式図（上揚力） 
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変数は，波高（aH）と桁位置（Z 又は z）であり，両値が既知であれば波圧の算定が可能となる．図-
2.2.6 に式(2.2.4)と式(2.2.5)の水平波圧分布図と外力算定式の模式図を示す．上図に示す通り，式(2.2.4)と
式(2.2.5)に示す水平波圧は，波高 aH の 1.30 倍の位置を頂点として三角形の分布形状で大きくなり，途中
の点から，波高 aH に対する静水圧の 1.9 倍の波圧が静水面まで一様に分布する形状となる．一方，図-
2.2.7の模式図と式(2.2.6)に示す上揚力波圧の特徴は，波高 aHの 1.16 倍の位置を頂点とし，三角形の分布
形状で静水面まで大きくなる． 
水平波力の場合，桁下高 Z1 と橋面 Z2 が変数となり，これを積分式で解くことで水平成分の津波外力
算定ができる．次に，津波外力の鉛直成分である上揚力は，鉛直波圧 qz が桁下面を一様に作用する状態
を想定し，その鉛直波圧 qz を，式(2.2.6)が示す三角形分布との位置関係から求め，幅員及び橋長を掛けて
算定する． 
なお，実験条件を踏まえ，これらの式(2.2.4)，(2.2.5)，(2.2.6)における適用条件は，以下のように整理さ
れている． 
・津波の１波目で瞬間的な作用力に対する算定式である． 
・作用する津波形状で砕波が無い場合は，津波高5.5ｍ以下のものが適用内である． 
・作用する津波形状で砕波が有る場合は，津波高13.95ｍ以下のものが適用内である． 
 
2.2.2 沖合から伝播して陸上に遡上するまでの津波の変形の過程 
本節では，2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太平洋沖地震津波において，沖から進行して陸上に遡
上を開始するまでの津波の様子を撮影した画像を分析した結果を示す．対象としている地区は岩手県久慈
市である． 
図-2.2.8 に示すのは，久慈市の浸水範囲に加えて画像解析に用いた空撮画像の範囲と空撮ヘリの飛行
経路である．空撮ヘリは陸上自衛隊が保有するもので，空撮画像も陸上自衛隊が撮影している．2011 年 3
月 11 日の 15：17 に撮影を開始しており，図中[a]に示す撮影範囲を津波の進行とともに陸に向かって移
動しながら撮影している．前述の空撮画像から代表的な画像を用いて，久慈湾内を進行する津波形状の時
系列変化を説明する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
45
281 268
279
7
空撮ヘリ飛行経路
一般国道
県道または市道
鉄道(JR)
浸水範囲
 
 
[a]撮影範囲
395
[b]防波堤
図-2.2.8 久慈市の浸水範囲と空撮範囲 
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(1) 15：19：03のキャプチャー画像 
湾口に進入した津波が波の形状を呈するのは，撮影開始からおよそ 36[sec]経過した 15:17:36 の時点で
あるが，写真-2.2.1に示すのは，さらに 1 分 37 秒が経過した 15:19:03 の時点の画像である．この間に津
波の先端は約 2[km]陸向きに進行するとともに波高が増幅し，同写真の[2]に確認できるように巻き波型砕
波となる．一方，同写真の[1]と[3]の範囲は巻き波型砕波から砕け寄せ型砕波に変化しており，先端の変
化の過程を孤立波から巻き波型砕波，その後に砕け寄せると仮定すれば，[2]の範囲は[1]と[3]の範囲に比
して若干遅れる．この遅れは，[2]の範囲が[1]と[3]に比して水深が深いために生じたと考えられる． 
また，津波の先端が進行した速度を波速と定義すれば，この距離と時間の関係から波速は 16[m/sec]と
求められ，さらに 1 分 30 秒後には先端部は海岸線に向かって約 1 [km]進行することから，波速は
11[m/sec]に減少する． 
このことから湾内に進行した津波は，津波の進行とともに水深が浅くなることで波速が減少して砕波
限界を超えて砕波したと考えられる．なお，この先端部は図-2.2.8 の[b]の防波堤の位置を超えると再度
孤立波状の形状を形成するが，その後巻き波型砕波から砕け寄せ型砕波に変化し，砕け寄せ型砕波状とな
って海岸線に襲来する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 久慈港に進入する津波の形状 
前述の久慈湾を進行する津波形状の時系列変化の模様を整理すると，概ね図-2.2.9 並びに図-2.2.10
に示すようである．先ず陸上部を遡上する津波の伝搬過程について，図-2.2.9 に示す A-A’断面を代表と
して説明する． 
1) 湾内に進入を開始すると，津波の先端部は徐々に明確な波の様相を呈し，施工中のケーソン高さと対
比して推定すれば 5[m]程度の水頭差を有する孤立波状の波に変化する．なお，先端の後方 400[m]にも
視認可能な波を有する（図-2.2.10 (a)）． 
2) 津波が陸に向けて進行するにつれて水深が浅くなるため，浅水変形により波高が発達して巻き波型へ
と変化し，さらに砕け寄せ型となって砕波する．砕け寄せた津波の先端の水頭差は低下する．突堤
（防波堤）を超える際には越流波に変化した後，再度孤立波が形成されるものの，巻き波型砕波，砕
け寄せ型砕波へと変化しながら海岸線に向けて進行し，突堤の高さと対比して推定した波高は海岸線
位置で概ね2[m]程度となる（図-2.2.10 (b)）． 
[3] 砕け寄せ型砕波
[2] 巻き波型砕波
※その後，砕けよせる
[1] 砕け寄せ型砕波
波先端伝搬速度
C=16 [m/sec]
写真-2.2.1 湾口付近の砕波（15：19：03） 
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津波先端の後の波
砕け寄せ型砕波
浸水範囲
  
 
  
   
[2] 15:19:52
800[m]
[3] 15:21:24
[c] [b] [a]
B
B’
800[m]
[d]
[e]
[f]
図-2.2.9 湾内を進行する津波の時系列変化（平面図） 
津波襲来前潮位
[b] 突堤(防波堤)[c] 海岸線
先端は孤立波状
津波の進行方向
[a] 湾口
先端は砕け寄せ型砕波に変化
砕け寄せ型砕波で陸上を遡上
A A’概ね
5[m]程度
概ね2[m]
程度に減少
概ね2[m]程度
1,700[m]800[m]800[m]
400[m]程度
1,000[m]程度
C=16[m/sec]
C=11[m/sec]
図-2.2.10 湾内を進行する津波の形状の変化（A-A’断面） 
(a) 湾内進入開始（15：18：57） 
(b) 防波堤越流時（15：19：52） 
(c) 陸域遡上開始（15：21：24） 
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3) 陸上遡上時には海岸線の防潮堤を超えて越流波に変化し，その先端部は砕け寄せ型砕波状となる．こ
のため，遡上津波の先端部は白波だっていることに加えて岸壁に衝突して跳ね上がり等が確認される
ものの，岸壁上の照明柱や電柱等の高さと対比した推定した波高は概ね 2[m]程度と推定される（図-
2.2.10 (c)）． 
続いて図-2.2.9のB-B’で定義する久慈川の河川法線方向の縦断線に沿った津波形状を説明する． 
図-2.2.11に示すのは，図-2.2.9に示すB-B’断面の[e]から[f]の範囲の津波の遡上状況を模式図化した
図である．沖合から進行してきた津波の先端部は，海岸線に到達する前に巻き波型砕波となり，直後に砕
け寄せる．この砕け寄せた津波の先端は，久慈川前面の海側にはA-A’断面のように防波堤や防潮堤がな
いため，砕け寄せた状態のまま河川に進入する．河川に侵入した津波の先端部は概ね2[m]程度の水頭差
を有したまま砕波状となって河川内を遡上して，図中に示す海岸線から900[m]上流の市道橋や，さらに
700[m]上流の図中[f]の一般国道 45 号の橋梁に到達するが，これらの PC 橋は十分な桁下高を有するため，
2 [m]程度の波高を有する砕波段波状の先端部は橋桁には直接作用せず，桁下を通過するのみである．そ
の後水位は徐々に上昇し，これらの PC 橋には準定常的な流れによる水平作用力が作用したと推測される． 
以上より，久慈港に襲来する津波の例をとれば，沖合で段波状であっても防波堤の位置で砕け寄せ型に
変化することや防潮堤の位置で砕けた後に越流するなど，海岸線に到達して陸上を遡上する際には明確な
波高はなく徐々に水位が上昇し，防波堤や防潮堤が無い場合も砕け寄せ型砕波状で波高は低い． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) まとめ 
(1) 久慈湾の空撮画像を用いて画像解析を実施した結果，久慈港に襲来した津波は，高さ 5[m]程度の段波
の波頭が進行して，海岸線に近づくと砕波する．海岸線より沖の防波堤を越流した後に再度孤立波状
の波を形成するものの，海岸線に到達した際に再度砕波し，陸上を遡上する津波の先端部の水頭差は
2[m]程度に減少する． 
(2) 久慈川を遡上する津波の先端部は，海岸線よりも沖側で砕け寄せ型砕波となった形状を維持する．こ
の場合も津波先端部の水頭差は 2[m]程度であり，沖合を進行してきた段波の波高 5[m]に比して小さく
なる．これは，沖合を進行する津波の先端部が孤立波状であるのに対して，河川を遡上する際には砕
波して砕けた状態となるためである。 
 
[f]一般国道
45号橋 第2波目の段波
※桁には作用しない
陸側 海側
先端は波高2[m]程度の砕波が桁下を通過市道橋
防波堤無し
B B’
2[m]程度
1,600[m]
700[m] 900[m]
[e]海岸線
図-2.2.11 久慈川を遡上する津波の形状（B-B’断面） 
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2.2.3 橋梁に発生する津波作用力の評価における課題 
2.2.1 節に前述したとおり，参考文献 2.2)で提案される津波作用力評価式の適用範囲は下記の通りである． 
・津波の１波目で瞬間的な作用力に対する算定式である． 
・作用する津波形状で砕波が無い場合は，津波高5.5ｍ以下のものが適用内である． 
・作用する津波形状で砕波が有る場合は，津波高13.95ｍ以下のものが適用内である． 
すなわち，この津波作用力評価式は，砕波段波の波頭が衝突した際に生じる橋桁への津波作用力を算定
するものである． 
2.2.2節に前述した分析結果によれば，段波の波頭の水頭差は5m程度であり，さらに波頭が砕波すると
波高は減衰して 2m 程度となる．これらの段波の波頭の水頭差が最大でも 5m 程度であるならば，直接砕
波段波が衝突するケースは桁下空頭が低い橋桁に限られることになる．ましてや，最大浸水高に相当する
波高を入力条件とするのは，津波による橋梁への作用力を過大に見積もることになると考えられる．一方
で，多くの橋桁が浸水する際の状況が，徐々に水位が上昇する中で主に津波の流れに生じている流速の影
響を受けるのであれば，橋梁への津波作用力の評価方法は前述のものとは異なるものになると考えられる． 
従って，橋梁の上部構造がどのような津波の浸水状態で流出に至ったのかを，東北地方太平洋沖津波が
陸上を遡上する様子を撮影した多数の画像を分析することで明らかにすることが望まれる． 
 
2.3 2次元津波シミュレーション 
 
2.3.1 非線形長波理論 
 
(1) 支配方程式と差分スキーム2.3) 
1) 浅水理論 
水理学的な観点からすれば，水の波は非常に多くの種類に分けることができる．ここで考える波は地
震によって海底地形が変動することによって発生する波であり，津波と呼ばれるものである．水の波の分
類では長波に属している．長波の理論は相対水深（水深と波長の比）が小さいときに用いられる近似であ
る．相対水深が小さいときは，重力に比べ水粒子の鉛直方向の加速度を無視することが可能であり，また
流れの道すじの曲率は小さい．従って，運動の鉛直成分は圧力分布に影響を及ぼさず，圧力は静水圧分布
と仮定される．さらに，鉛直線に沿った水平方向の流速の分布は一様と仮定される． 
このような近似の下で，長波の運動は 
    0u h v h
t x y
                  (2.3.1) 
0u u v xu v g
t x y x
 

            (2.3.2) 
0v v v yu v g
t x y y
 

            (2.3.3) 
で表され，浅水理論と呼ばれている．ここで， 
x，y ：水平座標 ， t：時間座標 
h ：静水深 ， η：静水面からの水位上昇量 
u，v ：（x，y）方向の流速 ， g：重力加速度 
τx/ρ，τy/ρ ：（x，y）方向の海底摩擦力 
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である． 
海底摩擦力は，等流からの類推から，全水深 D（= h + η）を用い， 
2 2 2 21 1,2 2
x f y fu u v v u v
g D g D
 
      
で評価される．ここで，f は摩擦係数である．摩擦係数に関する詳細な議論はここでは省略するが，一般
にはこの f の形で海底摩擦力を評価することは不便であるため，f のかわりにManningの粗度係数 n を
使用する．f と n との関係は， 
13
2
fDn
g
  
であるので，海底摩擦力は結局， 
2 22 2 2 2
4 43 3
,x gn y gnu u v v u v
D D
 
      (2.3.4) 
と表される． 
次に，（x，y）方向の流量 flux（M，N）を導入する．M，N を u，v で表すと 
   ,M u h uD N v h vD        (2.3.5) 
である．式の（2.3.1）～（2.3.3）を海底から水表面まで積分し，この流量 flux（M，N）を用いると，鉛
直方向に積分された浅水理論として 
0M N
t x y
        (2.3.6) 
2 2 2 2
73
0M M MN gngD M M N
t x D y D x D
                   
 (2.3.7) 
2 2 2 2
73
0N MN N gngD N M N
t x D y D y D
                    
 (2.3.8) 
が導かれる．この式（2.3.6）～（2.3.8）が数値計算の支配方程式となる． 
数値計算の支配方程式としては，積分する前の式（2.3.1）～（2.3.3）を用いることも考えられるが，式
（2.3.1）～（2.3.3）は差分化すると保存則が成り立たなくなることに注意すべきである．保存則が成り立
たないということは案外見すごされがちではあるが，場合によっては非常に大きな計算誤差をもたらすこ
とがある．一方，式（2.3.6）～（2.3.8）が，運動の式に関してもある種の保存系を満たしている． 
 
2) 差分スキームとその安定性 
Leap – frog 法は中央差分を用いた2次の精度の差分法である．いま，図-2.3.1に示すように，関数 F(x)
をΔ x の間隔で離散化し， 
    11 ,i iF i x F F i x F      
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   +1+1 iF i x F   
で表す．Fi-1，Fi+1 をTaylor 級数で表すと， 
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であるので，両者の差をとることにより， 
   21 112 i iiF F F O xx x         (2.3.9) 
が導かれる．この式（2.3.9）が1階の微分の中央差分近似である． 
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図-2.3.1 中央差分の説明 
図-2.3.2 leap – frog 法の計算点の配置 
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式（2.3.6）～（2.3.8）の Leap – frog 法による差分化を考える．Leap – frog 法では，境界条件の設定の
容易性のため，図-2.3.2に示すように，η，M，N の計算点をずらして設置する．図中（x，y，t）に対応
する離散化量を表す添字としては（i，j，k）を用いている． 
連続の式（2.3.6）の差分化を考える．図から中央差分を用いると， 
1
, ,
1 k k
i j i jt t
         
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 
 
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であるので， 12k  時間ステップまでの値が既知とすると，未知である
1
,
k
i j  は， 
1 1 1 11 2 2 2 2, , 1 1 1 1, , , ,2 2 2 2
k k k kk k
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t tM M N N
x y
         
                 (2.3.10) 
となる． 
次に，運動方程式の差分化を考える．まず，x方向の式とし，線形項だけを考える．x方向の運動の式
（2.3.7）の線型部は， 
0M gD
t x
     (2.3.11) 
である． 1 , ,2i j k
   
まわりの中央差分を考え，未知量を
121 ,2
k
i j
M  とおくと，式（2.3.11）の差分式は， 
1 12 2 1 1, ,1 1 1 ,, , 22 2
k k k k k
i j i jji j i j
tM M gD
x
    
       (2.3.12) 
となる．ここで， 1 ,2
k
i jD  は 1,
k
i j  および ,ki j から 
1 1 1 1 1, ,, 1 , 1 , 1 ,2 2 2 2
1
2
k k k k
i j i ji j j j jD h h              (2.3.13) 
である．y方向の運動の式は 
1 12 2 1 , 1 ,1 1 1,, , 22 2
k k k k k
i j i jji j i j
tN N gD
y
    
       (2.3.14) 
1 1 1 1 , 1 ,, 1, 1, 1,2 2 2 2
1
2
k k k k
i j i ji j j j jD h h              (2.3.15) 
となる．式（2.3.10），（2.3.12），（2.3.14）を連立して解くことにより，線形長波の計算が可能となる．た
だし，本来の線形長波の式は式（2.3.12），（2.3.14）において D を h とおきかえたものである．h が η 
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に比べ大きい場合は，線形計算は式（2.3.12），（2.3.14）を用いて行ってもよいが，h が η に比べ小さい
場合は発散する可能性が大きくなることに注意を要する． 
移流項の取り扱いは，Leap – frog 法では計算の安定のため風上差分を用いている．これは次のように
簡単に説明することができる．例として次の移流方程式を考える． 
0F FC
t x
     (2.3.16) 
ここで，C は伝達速度で定数とする．この式を Leap – frog 法で差分すると，計算点の配置から F
t

 に
は前進差分を用いる必要がある（図-2.3.3参照）．従って，差分化すると， 
 21 1 22 21 1 22 21 2k ki iF t FF F O tt t t                
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
FC
t

 の中央差分をとると 
 1 1 22 23 12212 k kiiFC F F O tx t             
となる．従って，未知量
1212
k
i
F  は 
1 1 1 12 2 2 21 1 3 112 2 222
k k k k
i ii
tF F C F F
x
   
  
         (2.3.17) 
となる．逆に言えば，この差分式を解くことは， 2 2t x   のオーダーで，我々が暗に 
2
2 02
F t F FC
t xt
        (2.3.18) 
を解くことに相当している．ここで， 
i-1 i+1i
k
k-1
x
t 1/ 21/ 2kiF 
1/ 21/ 2kiF 1/ 21/ 2kiF  1/ 23/ 2kiF 
図-2.3.3 移流項の計算法の説明 
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2 22
2 2
F F FC C
t xt x
          
 
であるので，式（2.3.18）を解くことは 
22
22
F F t FC C
t x t
        (2.3.19) 
という負の拡散係数を有する移流拡散方程式を解くことに相当する．このような負の拡散は誤差を集めて
増大させる働きがあるため，式（2.3.17）は不安定な差分式であるといえる． 
そこで， FC
t

 の差分についても前進あるいは後退差分を採用することを考える． 
前進差分では 
 21 1 22 23 1 222 2k kiiF C x FC F F C O tx x x               
後退差分では 
 21 1 22 21 1 22 2 2k ki iF C x FC F F C O tx x x                
で表される．この場合も 2 2x t   のオーダーで考えた場合，前進差分では 
  2 22
F F C FC C t x
t x x
           (2.3.20) 
後退差分では 
  2 22
F F C FC C t x
t x x
           (2.3.21) 
を解くことに相当する．従って，正の拡散作用を受けるためには， 
C ＞ 0 のとき 後退差分，   C ＜ 0 のとき 前進差分 
を採用し，しかも Δx/Δt   C である必要がある． 
従って，移流項の差分は流れ方向にとった差分（この理由で風上差分と呼んでいる）を用いなければ
ならない．Leap – frog 法は２次の精度の差分式といわれているが，この風上差分を用していることによ
り，移流項は１次の精度になっていることに注意を要する． 
式（2.3.7），（2.3.8）の移流項の差分は，この風上差分を用いると， 
2 2 21 1 12 2 22 3 1 1, , ,2 2 2
11 21 311 1 12 2 23 1 1, ,, 2 22
1
k k k
i j i j i j
k k k
i j i ji j
M M M
M
x D x D D D
  
  
  
  
 
                                
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1 1 1 1 1 12 2 2 2 2 21 1 1 1 1 1, 1 , 1 , , , 1 , 12 2 2 2 2 211 21 311 1 12 2 21 1 1, 1 , , 12 2 2
1
k k k k k k
i j i j i j i j i j i j
k k k
i j i j i j
M N M N M NMN
y D y D D D
  
     
         
  
    
                 
 
1 1 1 1 1 12 2 2 2 2 21 1 1 1 1 11, 1, , , 1, 1,2 2 2 2 2 212 22 321 1 12 2 21 1 11, , 1,2 2 2
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k k k k k k
i j i j i j i j i j i j
k k k
i j i j i j
M N M N M NMN
x D x D D D
  
     
         
  
    
                 
 
2 2 21 1 12 2 22 3 1 1, , ,2 2 2
12 22 321 1 12 2 23 1 1, ,, 2 22
1
k k k
i j i j i j
k k k
i j i ji j
N N N
N
y D y D D D
  
  
  
  
 
                                
 
 (2.3.22) 
となる．ただし， 
12 11 21 311 ,2
11 21 31
12 11 21 311 ,2
11 21 31
12 12 22 321, 2
12 22 32
12 12 22 321, 2
12 22 32
0 0 1 1
1 1 0
0 0 1 1
1 1 0
0 0 1 1
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0 0 1 1
1 1 0
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i j
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i j
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i j
k
i j
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N
M
N
  
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  
  
  
  
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

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   
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   
   
   
   
   
   
≧
＜0
≧
＜0
≧
＜0
≧
＜0  (2.3.23) 
である． 
次に摩擦項の取り扱いについて述べる．摩擦項は一種の常数項に似たものとなるが，この常数項も陽
的な差分を施すと不安定の原因となる．そこで，本計算では摩擦項を陰的な差分で表すことを考える．す
なわち， 
2 22 2 1 1 1 12 2 2 2 2 21 1 1 17 7 , , , ,2 2 2 213 321 ,2
1
2
k k k k
i j i j i j i j
k
i j
gn gnM M N M M M N
D D
   
   

                      
 
2 22 2 1 1 1 12 2 2 2 2 21 1 1 17 7 , , , ,2 2 2 213 321, 2
1
2
k k k k
i j i j i j i j
k
i j
gn gnN M N N N M N
D D
   
   

                      
 (2.3.24) 
とおくのである． 
以上のことから，差分式は 
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1 1 1 11 2 2 2 2, , 1 1 1 1, , , ,2 2 2 2
k k k kk k
i j i j i j i j i j i j
t tM M N N
x y
         
                 (2.3.25) 
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          (2.3.26) 
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1 , 1 ,, 2
k k k
i j i ji j
tgD
x
          (2.3.27) 
となる．ここで， 
2 221 1 12 2 21 1 12, , ,12 2 221 ,2
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k k k
i j i j i jk
i j
gnx M N
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     

             
 (2.3.28) 
2 221 1 12 2 21 1 12, , ,12 2 221, 2
1
2
k k k
i j i j i jk
i j
gny M N
D
     

             
 (2.3.29) 
   1 1, , 1, , 1, ,2 21 12 2k k k k ki j i j i j i ji j i jD D D h         (2.3.30) 
   1 , 1 , , 1 , 1, ,2 21 12 2k k k k ki j i j i j i ji j i jD D D h         (2.3.31) 
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   1 1 1 1 12 1, 1, , , 1, 1, , , 11 ,, 22 1 14 4k k k k k k k k ki j i j i j i j i j i j i j i j i ji jD D D D D h                      (2.3.32) 
   1 1 1 1 12 , 1 , 1 , , , 1 , 1 , , 11 ,, 22 1 14 4k k k k k k k k ki j i j i j i j i j i j i j i j i ji jD D D D D h                      (2.3.33) 
である．また，λ，νは式（2.3.23）に従うものとする． 
 
(2) 初期条件・境界条件2.3) 
1) 初期条件 
本計算では，対象とする波は津波だけとし，風波・潮汐の運動は考えない． 
潮汐は津波の計算内では変動しないものとし，計算では静水位を潮位とする．従って，時刻 12k  まで
はいかなる運動もないものとし， 
1 1 1
, 1 1, ,2 2
, , 0k k ki j i j i jM N       (2.3.34) 
とする．また，陸上部は遡上計算のため，水位
1
,
k
i j  はその地点の地盤高 ,i jh を用い 
1
, ,
k
i j i jh     (2.3.35) 
とおく．ここで， ,i jh は陸上では負値となることに注意を要する． 
 
2) 規則波を用いた沖側境界条件 
ここでは，沖側境界で sin 形で表された進行波の入力法について記述する．沖側境界に強制的に sin 
波を入力した場合，反射波が沖側境界を通過することができなくなるため，入力とは別の振動が新たに現
れるという問題がおこる．ここでは，この反射波を通過させうる方法について述べる．模型の特性曲線法
を用いればこの問題は容易に解決され得る． 
水平床の線形長波を考える．線形長波の式は，一次元伝播の場合 
0u g
t x
     (2.3.36) 
0uh
t x
     (2.3.37) 
で表される．式（2.3.36）を変形すると 
0u ggh
t x h
        
 (2.3.36)’ 
式（2.3.37）を変形すると 
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0g ugh
t h x
       
 (2.3.37)’ 
となる．両式の和および差をとると 
0u ggh u
t x h
           
 (2.3.38) 
を得る．式（2.3.38）の物理的な意味は， 
dx gh
dt
  という特性線上で gu
h
  というリーマン特性量をもつ 
ということであるので，この関係から 
dx gh
dt
  に沿って .gu Const
h
    (2.3.39) 
が導かれる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
いま，図-2.3.4に示すように．x＝x0 を境界点とおき，x軸の負の方向に進行する sin 波が入射するも
のとする．図-2.3.4から特性関係は正の特性線に沿って 
2 2 1 1
g gu u
h h
     (2.3.40) 
負の特性線に沿って 
2 2 0 0
g gu u
h h
     (2.3.41) 
である．負の特性線に沿う特性量は進行波としてのものであるので，u0とη0との間には 
図-2.3.4 沖側入力境界の説明 
i-2 ii-1
k+1
k
k-1
Δx
Δt
x
t
gh
0
1
2
gh
ght
gh t
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0 0
gu
h
   (2.3.42) 
が成り立つ．従って，この関係を用いると，式（2.3.41）は 
2 2 02gu uh   (2.3.41)’ 
となる．式（2.3.40），（2.3.41）’からη2を消去すると． 
2 0 1 1
1
2
gu u u
h
      
 (2.3.43) 
が導かれる．故に，入射波を 
  0 0 0sina k x x     
とおくと（k0は波数）， 
    0 0 0 0sin sing gu a k x x a k gh th h     (2.3.44) 
であることを考えると，結局境界値u2は 
 2 0 1 11sin 2g gu a k gh t uh h         (2.3.45) 
となる． 
式（2.3.45）を本計算法に合致するように書き改めると 
 12 0 1 11 ,2 1 1sin 2 2ki jM a gh k gh k t M gh              (2.3.46) 
となる．ここで，M1，η1 は次式のように計算される． 
 1 12 21 1 1, ,2 21 k ki j i jM gh tM x gh t Mx                (2.3.47) 
   1 11 1, 1, , ,1 1 1 32 2 2 2k k k ki j i j i j i jxgh t x gh tx                               (2.3.48) 
次に，二次元伝播の場合を考える．二次元伝播の場合は特性関係が特性曲面上で成り立つことになる
のが一般的であるが，ここでは一次元伝播の結果を拡張し用いることにする．一次元伝播と大きく異なる
点は波の進行方向に関してである．一般的に波の入射方向は一定であるので，負の特性線は一定な方向と
なるが，反射波を表す正の特性線は入射方向と異なることがある．故に，正，負の両方の特性線の方向を
考え，一次元伝播と同じ方法で計算すれば問題はない．本計算法では反射波の特性線は
12,
k
i jM
 ，
12,
k
i jN

の合方向から定めればよい． 
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3) 強制入力としての沖側境界条件 
先に述べた規則波の入力とは異なり，反射波の成分をも含んだ境界値を入力値として用いる場合は，
反射波成分を自由透過させるといった面倒な操作をする必要はない．そのまま，沖側の入力境界値とすれ
ばよい．線形計算への入力なら水位又は流量 flux の片方のデータだけでよい． 
 
4) 自由透過としての沖側境界条件 
ここでは，2)，3)で述べた沖側境界条件と異なり，計算領域内の波を境界から自由に透過させる境界条
件について説明する．2)で述べた特性関係を用いる．2)の説明で用いた図-2.3.4において，境界 x＝x0 で
自由透過させる方法を考える．特性関係は， u＝u0＝0， 1 1gu h  であることを考えると簡単となり， 
1 1u u または
12 11 ,2
k
i j
M M   (2.3.49) 
が境界条件となる．2)の場合と同様に二次元伝播に関しては，流向を考慮した境界条件が必要となる． 
 
5) 遡上境界条件 
波の遡上は非線形計算の場合許すものとし，線形計算では考えないものとする．陸上のメッシュと水
没しているメッシュとの差は全水深 D によって判断する． 
D = h + η ＞0 のとき 水没しているメッシュ 
 0 のとき 陸上メッシュ 
と分類する．従って，波先端は陸上のメッシュと水没のメッシュの中間にあるものと考える．このメッシ
ュ間の境界の流量 flux の計算は，陸上のメッシュの地盤高よりも水没側の水位が高い場合に行うものと
する．その他の場合は流量 flux を零とおく． 
 
6) 越流境界条件 
計算領域内に防波堤・防潮堤が存在する場合，水位がその天端高を超えた場合次の本間公式を用いて
計算する．天端高を基準とした堤前後の水深を h1，h2（h1 ＞ h2）とした時に，流量 flux Qを 
 
1 1 2 1
1 1 2 2 1
22 3
22 3
Q h gh h h
Q h g h h h h


   
≦
＞
 (2.3.50) 
とおくのである．ここで，μ＝0.35，μ’＝2.6μである． 
 
(3) 領域の接続2.3) 
津波・高潮などのいわゆる長波の数値計算では，境界条件を正確に与える必要上，境界を水深が十分
に深い外洋上に設ける必要がある．しかしながら，計算時間の節約上，線形計算・非線形計算の使い分け
の他に，外洋上では空間メッシュを粗くし，沿岸部あるいは湾の入口に近づくにつれてこれを細かくして
いく方法を採った方が有利である．また，時間メッシュ Δt については空間メッシュ Δx との間に，基本
方程式系に対応した計算の安定条件，例えば，C.F.L.条件， 
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max2x ght
   (2.3.51) 
を満たす必要がある．一般には，沿岸部で hmax が小さくなるため，それに対応して Δx を変化させれば
Δt を変える必要がないうように考えられる．しかし，例えば工学上問題となる，津波の陸上への遡上を
含む計算では，安定条件がかなり厳しくなるため，時間メッシュを場所的に変化させた方が良い場合も生
ずる．そこで，本節では，これらの空間メッシュ Δx および時間メッシュ Δt の異なる領域間で計算を連
続的に進めるための，水位および流量の接続方法について述べる． 
 
1) 空間領域における領域の接続方法 
いま，二次元計算を対象としているので，領域の接続を論ずる場合空間座標x-yおよび時間座標tの３つ
の座標を用いて三次元的に考えるのが一般的である．しかし，このように考えるのは煩雑であるから，以
下では，まず始めに一次元伝播を例にとって時間的な計算過程の中で領域接続という手続きがどのような
位置を占めるかを説明し，そののちに，物理平面（ｘ-ｙ平面）での接続方法について述べる．なお，こ
こでは空間領域のみの接続を扱い，Δt 時間メッシュは一定とする 
 
a) 時間的な過程の中での領域接続の位置付け 
図-2.3.5は，一次元伝播の場合のｘ-ｔ平面での計算過程を描いたものである．図中実線は流量計算網，
破線は水位計算網を表し，ｔ軸の数字1，1’などは，流量，水位の計算の時間ステップを示している．ま
た，着目するメッシュの流量は，ｘの正の側の壁を通過する値であると約束する． 
図-2.3.5 (a)は全領域で空間メッシュΔx が同一の場合である． 
計算の前提としては，図中二重丸で示した値，すなわち時間 0’，0 ステップでの水位Z，流量M（初期
条件）および x = 0，n・Δx での流量ないしは水位（境界条件）が既知であることが必要である．これら
既知量を用いて，連続の式により第1’ステップの水位 Z1 を求め，次に運動の式により第1ステップのM1
が求まる．この過程を繰返すことにより，時間的な Z，M の変化が計算されることになる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に図-2.3.5 (b)は，b-b’を領域の境界とし，これよりも左側の領域S(small)で空間メッシュがΔx ，右
側の領域L(Larg)で kΔx（k＞1）となっている場合である．計算手順は上記(a)の場合と同じであるが，そ
れぞれの領域で別々に計算が行われるため，２つの領域間で水位，流量の受渡しを行わないと，図のよう
に計算しうる範囲が時間とともに狭くなってしまう．計算がｘ－ｔ平面の前半位でおこなわれるためには，
図-2.3.5 次元伝播の場合のｘ-ｔ平面での計算過程 
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(a) 空間メッシュが同一な場合 (b) 空間メッシュが異なる場合 
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まず境界上での流量を知る必要がある．この流量の計算は，領域S．Lいずれで計算しても構わないが，
いま，領域Lで計算すると仮定すると，境界b-b’よりも領域S側に１つメッシュを多く取り，b－b’に関し
てZL1計算点と対象な点におけるZ’L1を知っておく必要がある．また，このZ’L1を内挿などせずに容易に求
めるためには，空間メッシュの倍率 k を奇数に選ぶのが得策であろう．そこで，以下の計算では，領域
S，Lに関して以下のような約束をする． 
① 領域S，Lの空間メッシュの比率を3とする． 
② 領域Lは水位の結合上，境界b－b’よりも領域 S 側にメッシュを1つ多くとらなくてはならない． 
③ 図-2.3.5 (b)の例の場合には必要ないが，例えばｘ軸を逆向きにとると，流量 M の計算点がメッ
シュの左側になるため，領域Sの境界上の M が定義されなくなる．従って，領域Sのメッシュもまた，
境界よりも領域Lの方に１つ多くとらなくてはならない． 
以上から，領域接続を含む計算手順は図-2.3.6のようになる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(k-1)'
x
t (k-1)
K'
K
(k+1)'
(k+1)
IE-2 IE-1
IS IS+1 IS+2 IS+3 IS+4
IE
水位 Z
流量 M
添字S，Lは領域を表す．
K'
領域 L
領域 S
①
K'②
K'
K'
連続の式により，ZS(I，K')
ZL(I'，K') を計算する．
ZS(IS+2，K')を
ZL(IE，K') に受け渡す．
K
③
K
運動の式により，MS(I，K)
ML(I'，K) を計算する．
K
③
K
ML(IE，K)をMS(IS，K) 
に受渡す．
図-2.3.6 接続領域を含む計算手順 
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b) 物理平面（ｘ-ｙ平面）での領域接続 
以上，述べたことから，水位および流量の領域接続について， 
ⅰ）境界付近の水位はメッシュの小さな領域から大きな領域に受渡される． 
ⅱ）境界付近の流量は，メッシュの大きな領域から小さな領域に受渡される． 
ということがわかった．そこで，次に具体的な受渡し方法について，図-2.3.7に示すｘ-ｙ平面で考えて
みる．図中，丸印はメッシュ中点の水位計算点，矢印は流量を模式的に表している． 
まず，水位については，大領域の一番端のメッシュの中心点に一致する，小領域のメッシュの中心点
があるので，そこでの水位をそのまま受渡すか，あるいは，領域 Lの１メッシュに含まれる９つの領域 
Sの水位の平均値を受渡すかのいずれかの方法をとればよい．算術代入文で表すと， 
   1, ' 2,3L SZ JE Z I   
または， 
   ' 3 4
' ' 1 ' 4
11, ', '9
I
L S
I I J
Z JE Z I J

  
    
となる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，流量の接続に関しては，水位の接続とは異なり，内挿あるいは外挿計算が必要である．図-
2.3.7で，I’＝I’～I’+10 の流量を接続する場合は以下のようにすればよい． 
① （I’+2）から（I’+8）までは，内挿により受渡しをすればよい，例えば算術代入文で， 
      ' 3,1 2.0 1, 1 1.0 2, 1 / 3.0S L LM I M JE M JE        
② 上記の外側の領域については，領域Lがさらに外側に続く場合は内挿計算し，それ以上外側に続か
ない場合は外挿により計算する．例えば図-2.3.7では， 
JE-1
I(x)
J(y)
I'
1 2 3 4
1
2
3
4
5
6
I'+1 I'+3
I'+2
・・・・・ I'+8 I'+10
I'+9
(境界)
JE
領域 L
領域 S
図-2.3.7 水位および流量の領域接続 
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      ',1 5.0 1, 1 2.0 2, 1 / 3.0S L LM I M JE M JE       
      ' 10,1 1.0 3, 1 2.0 4, 1 / 3.0S L LM I M JE M JE        
となる． 
 
2) 時間領域における領域の接続方法 
空間メッシュの異なる２領域間の水位・流量の接続に引き続いて，時間メッシュの異なる２領域間の
水位・流量の接続方法について述べる． 
Δt が 1:3 の割合で２段階に変化する場合について，図-2.3.7と同様にｘ-ｔ平面で計算過程を描いたの
が，図-2.3.8である． 
まず，水位の接続については，先にも述べたように，小領域Sから大領域Lに対して値を受渡すので，
図中 で示した時間ステップで接続すればよいことがわかる． 
しかしながら，流量の接続については領域Lから領域Sに対して値を受渡すので，小領域Sの計算ステッ
プ（図-2.3.8でK，K+1，K+2，･･････）での領域Lにおける流量の値 M1，M2 を求めておくことが必要
となる．結論から言うと， M1については ML およびをML’’ を用いた内挿計算によって求める．もちろん 
M2も外挿計算により求めることはできるが，誤差がなるべく生じないためには内挿計算の方が良い．と
ころが，この内挿計算では，時間ステップが（K+2）の段階でML’’ が求まっていなければならない．この
過程をわかり易くするために，図-2.3.7と同様な計算手順を図-2.3.9に示す．なお，時間的な領域の接続
は，必ずしも空間的な領域の接続と同じ地点でやらなくても良い． 
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K
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領域 S
ML'
x
t
ML
M1
ML''
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図-2.3.8 ｘ-ｔ平面の計算過程 
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図-2.3.9 時間メッシュが異なる場合の接続領域を含む計算手順 
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2.3.2 数値解析における津波波源2.1) 
地震波から決定された断層モデルの津波発生・伝播計算への適用性を明らかにすることを目的に，以
下に，地震波，および津波波形から推定された断層モデル各々について津波計算を行った両者の結果を比
較している．地震波に基づく断層モデルとしてはYagi&Fukahataによるモデル2.4)（以下，Yagi&Fukahataモ
デル）を，津波波形に基づく断層モデルとしてFujiiらによるモデル2.5)（以下，Fujii&Satakeモデル）を採
用している．図-2.3.10に両モデルのすべり量分布を示すが，両者の概形は良く似ており，震源から東側
の海溝軸付近で40～50mの大きな断層すべりが存在する．各断層モデルからOkada2.6)の方法を用いて地殻
変動量を計算すると図-2.3.11のようになる．Yagi&Fukahataモデルの方がFujii&Satakeモデルに比べて全
体的に大きい傾向にあるが，ここで表示した地殻変動量は，破壊開始から破壊終了までの全時間の積分値
であることに注意する． 
次に，求めた地殻変動量を初期条件として津波数値計算を行っっており，計算条件の概要としては以
下のとおりである．外洋域から空間格子長1,350m，450m，150mの水深データを用いて領域接続を行う．
その際，GPS波浪計の設置位置付近の海域を空間格子長150mに設定する．支配方程式は線形長波理論と
線形分散波理論とし，前者にはStaggerd Leap-frog法を，後者にはShigihara&Fujima2.7）によるLeap-frog陰解
法を用いて数値解を求めている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-2.3.10 断層すべり分布図 
(a) 地震波から推定したモデル 2.4) (b) 津波波形から推定したモデル 2.5) 
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GPS波浪計による観測値と数値計算を比較した結果を図-2.3.12～図-2.3.14に示す．図-2.3.12は
Fujii&Satakeモデルによる結果である．支配方程式を線形長波理論とし，震源の破壊過程（破壊伝播速度
とライズタイム）は考慮していない．これは，同モデルを決定する際に用いた津波波形インバージョン解
析の条件と等しい．計算では宮城中部沖での第1波峰の高さが過大になっているものの，全地点での再現
性は良好である．図-2.3.13はYagi&Fukahataモデルによる結果であり，前と同様の条件（線形長波理論，
震源の破壊過程なし）としている．この場合，発生する津波成分全てを同時に重ね合わせるため，震源の
破壊過程を考慮した場合に比べ水位が大きく見積もられることになる．計算結果から，震源に近い宮城北
部沖と宮城中部沖での波高が過大になり，また，岩手中部沖や岩手南部沖では津波到達時刻が観測よりも
早くなっている．次に，Yagi&Fukahataモデルに対して震源の破壊過程を考慮し，支配方程式を線形分散
波理論とする．これにより，破壊伝播速度とライズタイムの効果から津波生成（波形の立ち上がり）に遅
れが生じることで波高が減少し，また，津波の分散効果から高波数成分の伝播が遅れることで，先行する
波の波高が減少することになる．結果を図-2.3.14に示す．図-2.3.13で過大だった第1波の波高も観測値
と同じ程度に抑えられ，定性的にはFujii&Satakeモデルとほぼ同等に再現できている． 
以上の結果から，地震波に基づく断層モデルを用いて津波数値計算を行っても，津波の発生・伝播を
十分に再現できる可能性があるとしているものの，その際の津波伝播による分散現象や震源の破壊過程
（破壊伝播速度とライズタイム）等の物理現象を考慮する必要があるとしている． 
津波波形から得られた代表的な波源モデルとして，前出の Fujii&Satake モデル（最新：Ver.8.0），東北
大学モデル（最新：Ver.1.2），内閣府モデル等が知られており，いずれも海溝軸に近い沖合，震源断層の
東側で大きなすべりが推定されている．特に近地の強震記録から得られた震源モデルとは異なる部分もあ
る． 
図-2.3.11 断層すべり分布から求めた地殻変動量 
(a) Yagi&Fukahataモデル (b) Fujii&Satakeモデル 
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図-2.3.12 GPS波浪計位置での観測水位と計算水位の比較 
（断層モデルはFujii&Satakeモデル，震源の破壊過程なし．線形長波理論で計算） 
図-2.3.13 GPS波浪計位置での観測水位と計算水位の比較 
（断層モデルはYagi&Fukahataモデル，震源の破壊過程なし．線形長波理論で計算） 
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Koketsu et al. 2.8)はA)遠地実体波，B)強震記録，C)測地記録，D)これら3者のジョイント，およびE)津
波波形をもとにしたすべり量分布をそれぞれ推定，比較している（図-2.3.15）．津波波形インバージョン
では，他と同一の震源域では解が安定しなかったため，沖合に 30km 幅を広げた震源域が設定された結果，
宮城県沖の沖合でA)～D)にはない大きなすべりが推定されている． 
Koketsu et al. 2.8)の supplementary materials Fig. S12.9)でも示されているとおり，遠地実体波によるすべり量
分布の推定は全体的に解像度が低く，震源域の西側にのみ観測点がある強震記録，測地記録では東側（沖
合）でのすべり量の推定精度が低下する．それに比較すると，震源域の浅い部分でのすべりの影響が現れ
やすい津波波形は東側でのすべり量の推定精度が高い． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-2.3.14 GPS波浪計位置での観測水位と計算水位の比較 
（断層モデルはYagi&Fukahataモデル，震源の破壊過程あり，線形分散波理論で計算） 
図-2.3.15 A)遠地実体波，B)強震記録，C)測地記録，D)前3者，E)津波波形から推定されたすべり量分布の
比較 2.6)．長さ30km幅30kmの要素断層を長さ方向に16，幅方向に5（ただし，E）では6）配置してインバー
ジョンが実施されている． 
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本来，観測された記録は全て単一の震源モデルで再現されるべきものではあるが，それぞれの記録に
影響の大きい震源時間関数の周期成分が異なり（強震記録，遠地実体波，津波波形，測地記録の順に長周
期になる），現段階では地盤･地形データの限界，計算上の単純化等の問題があることから，そのような単
一の震源モデルを提示することは困難と考えられる．さらに，津波波形に基づく震源モデルE)による観測
記録の再現結果（図-2.3.16）からもわかるように，同じモデルでも再現精度の高い地点や低い地点があ
る．したがって，記録がない地点での津波波形の再現等の目的で震源モデルを利用する際には，着目する
現象の特に対象地点周辺での再現性を検討し，必要に応じて適切にチューニングを施した上で用いるのが
よいと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
2.3.3 数値解析における課題 
図-2.3.17に示すように，波長Lに比べて水深hが非常に浅く，水深に対する波長の比がh/L＜1/25～1/20
となると，水平方向流速は水深方向にほとんど変化せず，また鉛直方向流速は水平方向流速と比べて小さ
く無視できる．このような波を極浅海波，あるいは長波と呼び，一般的に津波は長波に属すると考えられ
る2.10)．津波が水深の浅い領域に浸入すると，浅水変形などにより波高が発達する2.10)．さらに背後の高い
水位が波の先端に追いつくために波形が前傾化し，津波の先端部の前後の水位差が大きくなる段波を形成
する2.10)（図-2.3.18）． 
図-2.3.16 観測された津波波形から推定したすべり量分布をもとに計算した津波波形と観測波形の比較 2.6)．
観測点コード右の数字は振幅 [m] 
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段波には正と負の段波があり，正の段波は水位が空間的に急激に上昇変化し，その背後の水位がほぼ
一定で，波形は水位の高い方から低い方へ伝播し，一般に砕波段波となる2.10)．水平床上において波高aと
水深hの比，a/hが0.61～0.64以上となる場合は，津波先端部の波面は砕けて図-2.3.19 (a)に示すような砕
波段波となる2.10)．a/hが0.61～0.64より小さい場合は，伝搬するにつれて図-2.3.19 (b)に示すように段波
面からその背後が波状を呈す（波状段波もしくはソリトン分裂波）ようになる2.10)．一方，負の段波は水
位の低い方から高い方にその波形は伝搬し，一般に砕波を形成しない2.10)． 
長波を記述する理論体系は，線形長波理論，非線形長波理論，非線形分散波理論に大別される．図-
2.3.17に示したように水深に対する波長の比がh/L＜1/25～1/20となるような波は極浅海波，あるいは長波
と呼ばれ，一般的に津波は長波に属すると考えられる．水深50m以深の海域における津波の伝播は海底摩
擦項や非線形項を無視した線形長波理論で，水深50m以浅の浅海部や陸上の遡上には非線形項を取り入れ
た非線形長波理論で記述される2.11)．前者は非圧縮，非回転の流体を仮定し，質量保存則と運動量保存則
を基礎式として導かれる波動方程式である．微小振幅の仮定から鉛直方向の流速を無視して静水圧近似を
得ており，波速 c は式(2.3.52)に示す通り水深の関数である．沖から浅海域に近づくにつれ，図-2.3.20 
(a) に示すように波高増幅により微小振幅の仮定が成立しなくなるため(極浅海波)，波の有限振幅性を考
慮した非線形長波理論が適用される．特徴は波速 c に式(2.3.53)に示す通り，津波水位の効果が含まれる
ことである． 
c gh  (2.3.52) 
 c g h    (2.3.53) 
水深h
a
a/h<0.61~0.64
図-2.3.17 津波の全体的な波形状 
図-2.3.18 前傾化する波頭 
図-2.3.19 段波の波頭形状 
(a) 砕波段波 (b) 波状段波（あるいはソリトン分裂波） 
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ここに，cは波速，g は重力加速度，h は静水深，η は津波水位である． 
極浅海波の場合は，図-2.3.20 (b) に示すように，波頭の速度に対して波頂の速度が相対的に速くな
り，波の前傾化が再現される2.12)ものの，海底から水面までを一様の水平流速分布を仮定するために砕波
は再現されない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
現在の津波計算において，線形長波理論，非線形長波理論は最もスタンダードなモデルとして利用さ
れており，深海では前者，浅海では後者を採用して，これらを接続することによって津波発生から遡上ま
での計算が実施されている．どの水深まで線形理論で十分か，または非線形理論が必要かは数値計算を行
う場合非常に重要な問題であるが，一般的に水深50m以深での津波伝播には線形理論，浅海部や陸上の遡
上には非線形長波理論が使われることが多い． 
しかしながら，非線形長波理論による数値解析から得られる陸域を遡上する津波特性を用いて橋梁へ
の津波作用力の評価を行う観点で，その再現性を事実との比較に基いて説明されたものは著者の知る限り
見当たらず，従って最もスタンダードなモデルとして利用される計算方法を利用して，橋梁の流出被害の
説明性を確認することで，数値解析の再現性を検証するとともに，再現が可能なものと不可能なものの境
界線を明確にすることが課題といえる． 
 
波頭
波頂
h a
h b
a
b
Ca Cb
津波の進行方向
a h
波長
波
高波
高
波長
津波の進行方向
L0L1
H 1
H 0
1/2L'1
1/2L
1/2L'0
図-2.3.20 長波の概念図 
(a) 波の進行による波長と波高の変化 
(b) 非線形長波理論における波速の概念 
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第３章 東日本大震災の概要とマクロ的被害の分析 
 
3.1 東日本大震災の概要 
 
(1) 観測水位および津波高の特徴 
東北地方太平洋沖地震は 2011 年 3 月 11 日，午後 2 時 46 分（現地時間），牡鹿半島沖を震源として発生
した地震である．震源の位置は北緯 38.1 度，東経 142.9 度，深さ 24km であり，震源域は南北の長さ約
500km，東西方法の幅約 200km に及ぶ．地震の規模は Mw9.0 であった．この地震により引き起こされた
津波は，特に東日本の太平洋側に来襲し，甚大な被害をもたらした．図-3.1.1 に震源の位置と震源域を
示す． 
今次津波では，沖合の観測施設で津波が多く捉えられている．海岸付近に設置されている験潮儀で観
測される潮位記録は浅海域の複雑な影響を受けやすい．そのため，波源域から伝播する津波本体の特性を
把握するためには，沖合の深海域で観測された津波波形を用いて議論することが望ましい．特に北海道か
ら関東地方においては，DART 式ブイ 3 点，深海設置タイプのケーブル式海底水圧計 6 点，RTK-GPS 方
式の GPS 波浪計 6 点で津波波形が記録されているが，ここでは，GPS 波浪計のデータを基に東北地方に
来襲した津波の特徴について考察する． 
GPS 波浪計の設置位置と各観測点で記録された津波水位の時系列は図-3.1.1 に示すとおりである．東
北地方では岩手北部沖から福島沖まで 6 基設置されており，いずれも水深 100～200m の地点で観測され
ている．これらの記録から，岩手北部沖・岩手中部沖・岩手南部沖では周期数十分の長周期な変動の中に
周期の短い（約 10 分）大振幅の波が到達する 2 段階の津波が認められ，宮城北部沖・宮城中部沖・福島
沖では最大波峰に到達するまでの水位上昇が比較的緩やかであることがわかる．また，津波波高としては
岩手南部・宮城北部の震源付近で最高水位が 5m 以上であり，震源から南北に離れるにしたがって小さく
なっている．2 段階の津波が発生した原因として，長周期の波は沿岸に近いプレート間地震により発生し，
より短周期で大振幅の津波は日本海溝の海溝軸付近で発生したと考えられる．Fujii ら 3.1)は，プレート間
地震による津波と海溝軸周辺からの津波を計算し，それぞれ最初の海面上昇とそれに続く短周期・大振幅
の津波に対応することを明らかにしている． 
図-3.1.2 (a)は海底地殻変動量の分布を示し，図中の赤実線は隆起（1m 等高線），青点線は沈降
（0.5m 等高線）であり，緑・水色の実線内側はすべり量が 2m 以上の領域であることを示している．図-
3.1.2 (b)は海溝軸付近（同図(a)，図中水色の部分）から計算した津波波形とプレート間地震から計算し
た津波波形（同図(a)，図中緑色の部分），海底水圧計および GPS 波浪計で観測された津波波形の比較で
ある． 
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図-3.1.1 震源域と観測地点の位置関係 
(a) 震源および震源域とGPS波浪計の位置 (b) 各観測点で観測された水位の時系列 
図-3.1.2 海底地殻変動量の分布と津波波形の比較 
(b) 津波波形の比較図 (a) 海底地殻変動量の分布 
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(2) 陸上に入射する津波の特徴 
東北地方太平洋沖地震津波の際に沿岸部に来襲した津波の形態として，港湾空港技術研究所 3.2)は，代
表的な海岸の断面について特に 10m クラスの津波の浸入の様子を以下の 4 タイプに分類している（図-
3.1.3）．これらは，津波時の動画や写真から推定されたものである．以下にその概要を示す． 
 
(a) 砕波型：遠浅海岸における場合で見られる．仙台空港の東側の海岸（仙台湾）は典型的な海底勾配の
緩い海岸であり，津波の先端が砕波しながら海面から 5～10m 程度の砂丘を駆け上がる．砂丘を下っ
た津波は，海面から 2m 以下の田園地帯を 10～30km/h 程度の速さで数キロも内陸に入る．こうした
陸棚部では，津波先端部がソリトン分裂し砕けることもある．なお，陸前高田でも同様の現象が確認
されている． 
(b) 急遡上型：海岸の勾配が比較的急になっている場合で，海岸で砕けた津波が勢いを持って陸上斜面を
駆け上がる．綾里湾や重茂半島などリアス式海岸で陸上部が急勾配の斜面でよく見られる．綾里湾で
は海底勾配が水深 10m で 1/100 程度で，陸上部は 1/20 程度と急勾配であり，海面上 20m 以上遡上し
ている． 
(c) 水位変動型：海岸がさらに急になっている場合であり，海岸で津波はあまり砕けず，単に水位が上下
に変動する． 
(d) 越流型：大船渡港など，港で確認された津波の侵入である．港の全面は 1/100 よりも緩い海底勾配で
あるが港内は水深が大きいため，津波が海側で砕けることは少なく，水位が上昇して岸壁などを乗り
越えて，砕けながら市街地に侵入する． 
 
橋梁の津波被害のパターンを議論する場合，以上で示した津波の侵入タイプとともに橋桁の位置（海
岸線からの距離や桁下高）を考慮する必要がある． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.1.3 代表的な海岸断面と巨大な津波の浸入 
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3.2 橋梁被害と桁損傷度の傾向 
 
本節では，橋梁上部構造の流出被害発生の有無を支配する要因を明らかにすることを目的とした全体被
害状況の分析結果を述べる． 
図-3.2.1 に橋梁の調査対象区間並びに調査対象橋梁位置を示す．調査対象区間は，東北地方の沿岸部
であり，北から南に向かって岩手県上閉伊郡大槌町，釜石市，陸前高田市，宮城県気仙沼市小泉地区，南
三陸町歌津地区，志津川地区，石巻市河南町，亘理市，福島県相馬郡新地町の9地区である． 
調査で確認した橋梁の一覧を表-3.2.1 に示し，図-3.2.2，図-3.2.3 に各橋梁の上部構造断面図を示す．
調査対象橋梁は道路橋に加えて鉄道橋も含む．構造形式の内訳は道路橋で，PC 桁が 14 橋，RC 桁が 2 橋，
鋼桁が7橋，鋼トラス桁が2橋で，鉄道橋ではPC桁が 8橋，RC桁が5橋，複合桁が1橋である． 
調査では橋梁周辺の撮影を行い，外観，寸法，損傷状況について調査を行うと共に，橋梁管理者へヒア
リングを行い，詳細図面を入手した． 
ここでは上述の調査対象とした 39 橋について，後述する桁抵抗力作用力比 β 値と被害状況との関係を
明らかにするために，現地調査において目視で桁損傷度を確認して被害判定を行った． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-3.2.1 調査対象区間と対象橋梁位置 
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表-3.2.1 調査で確認した橋梁39橋の諸元 
桁長 橋の
総幅
橋の
総高
抗力
係数
上部工
重量
水の流速
[m/s]
水の
密度
摩擦
係数
作用
力
抵抗
力
抵抗
力
β
L[m] B[m] D[m] Cd W[kN] v1 ρw[kg/m3] μ F[kN] S1[kN] S2[kN] S/F
1 小塚橋
相馬亘理線
(南相馬市原町)
 37°53'31.15"N
140°55'46.87"E ○
2径間目
(単純PCプレテンT桁) A 20.35 8.32 1.70 1.61 1,838 6.00 1030 0.6 1,033 1,103 648 1.07
2 曙橋
相馬亘理線
(南相馬市原町)
 37°52'49.47"N
140°55'55.66"E ○
1径間目
(単純PCポステンT桁) A 35.50 11.00 2.63 1.68 4,810 6.00 1030 0.6 2,906 2,886 1,696 0.99
3 亘理町 亘理大橋
県道10
(宮城県)
 38° 3'21.68"N
140°54'28.65"E ◎
3th径間目
(連続鋼箱桁) C 210.0 11.5 3.8 1.8 32,002 6.00 1030 0.60 26,592 19,201 13,054 0.72
4
1～2径間目
(連続鋼下路トラス桁) A 155.0 10.7 2.1
1.60
(3.16) 16,300 6.00 1030 0.6 13,469 9,780 7,374 0.73
5
5～7径間目
(連続鋼下路トラス桁) C 255.6 10.7 2.1
1.60
(3.16) 26,900 6.00 1030 0.6 22,211 16,140 12,172 0.73
6 新相川橋
国道399
(宮城県)
 38°36'10.56"N
141°30'3.40"E ◎
1径間目
(単純鋼箱桁) A 67.20 11.00 3.84 1.81 8,284 6.00 1030 0.6 8,663 4,970 3,413 0.57
7
1径間目
(単純RCI桁) A 22.9 5.50 2.05 1.83 1,382 6.00 1030 0.6 1,594 829 487 0.52
8
2～3径間目
(単純RCI桁) A 19.80 5.90 2.20 1.83 1,581 6.00 1030 0.6 1,479 949 558 0.64
9
4th径間目
(H形桁埋込桁) A 13.30 5.50 1.32 1.68 1,000 6.00 1030 0.6 548 600 353 1.10
10 汐見橋
国道45
(国)
 38°40'34.88"N
141°26'52.37"E ○
3径間目
(単純PCプレテンI桁) C 13.50 11.30 1.37 1.30 2,807 6.00 1030 0.6 444 1,684 990 3.79
11 八幡橋
国道398
(宮城県)
 38°40'43.23"N
141°26'49.23"E ○
3径間目
(単純PCプレテンI桁) C 11.98 8.20 1.07 1.33 2,575 6.00 1030 0.6 316 1,545 908 4.88
12 水尻川橋
JR気仙沼線
(JR)
 38°40'26.10"N
141°26'31.40"E ◎
3径間目
(単純PCI桁) A 25.96 5.50 2.10 1.84 1,924 6.00 1030 0.6 1,858 1,154 678 0.62
13
3径間目
(上り：単純鋼H桁) A 11.30 5.85 1.44 1.69 500 6.00 1030 0.6 511 300 190 0.59
14
3径間目
(下り：単純RCT桁) C 11.10 5.75 1.22 1.63 800 6.00 1030 0.6 409 480 282 1.17
15
1~2径間目
(単純PCポステンT桁) C 40.70 8.30 3.80 1.88 5,700 6.00 1030 0.6 5,395 3,420 2,010 0.63
16
3~7径間目
(単純PCプレテンT桁) A 14.40 8.30 2.35 1.75 1,400 6.00 1030 0.6 1,096 840 494 0.77
17
8~12径間目
(単純PCポステンT桁) A 29.88 8.30 2.52 1.77 3,400 6.00 1030 0.6 2,472 2,040 1,199 0.83
18 伊里前橋
県道230
(宮城県)
 38°42'52.59"N
141°31'0.47"E ○
2径間目
(単純PCプレテンI桁) C 10.00 7.20 1.17 1.48 970 6.00 1030 0.6 322 582 342 1.81
19
1径間目
(単純PCT桁) C 35.76 5.50 2.70 1.90 5,294 6.00 1030 0.60 3,395 3,176 1,867 0.94
20
2~6径間目
(単純PCT桁) A 41.00 5.50 3.30 1.93 5,657 6.00 1030 0.60 4,850 3,394 1,995 0.70
21
7th径間目
(単純PCT桁) A 22.90 5.50 2.35 1.87 2,167 6.00 1030 0.60 1,862 1,300 764 0.70
22
8~9径間目
(単純PCT桁) C 16.60 5.50 1.75 1.79 1,281 6.00 1030 0.60 962 769 452 0.80
23 外尾川橋
国道45
(国)
 38°46'4.06"N
141°30'25.36"E ◎
1～4径間目
(連続RCホロー桁) C 59.90 8.80 1.50 1.51 7,700 6.00 1030 0.60 2,521 4,620 2,715 1.83
24 小泉大橋
国道45
(国)
 38°46'10.90"N
141°30'27.86"E ◎
1～3径間目
(連続鋼鈑桁) A 90.90 11.30 2.56 1.66 10,000 6.00 1030 0.60 7,156 6,000 3,630 0.84
25
1～2, 4~8, 12~14径間目
(単純RCT桁) C 16.60 5.90 1.90 1.79 1,141 6.00 1030 0.60 1,046 685 402 0.65
26
3rd 径間目
(単純PCI桁) C 35.76 5.50 2.85 1.91 4,046 6.00 1030 0.60 3,603 2,428 1,427 0.67
27
9th径間目
(標準下路PC桁) C 32.06 7.35 2.95 1.85 3,916 6.00 1030 0.60 3,245 2,350 1,381 0.72
28
10th径間目
(単純RCT桁) A 13.50 5.90 1.70 1.75 903 6.00 1030 0.60 746 542 318 0.73
29
15th径間目
(単純RCT桁) C 22.90 5.90 2.50 1.86 2,091 6.00 1030 0.60 1,978 1,255 737 0.63
30 下宿橋 未知
 38°46'4.02"N
141°30'23.96"E △
1径間目
(単純PCプレテンホロー桁) A 13.80 8.50 1.28 1.44 1,416 6.00 1030 0.60 470 850 499 1.81
31 二十一浜橋
国道45
(国)
 38°45'33.41"N
141°31'10.50"E ◎
1径間目
(単純PCプレテンT桁) C 16.64 8.30 1.63 1.59 1,500 6.00 1030 0.6 800 900 529 1.13
32
1径間目
(単純PCポステンT桁) A 23.70 13.50 2.75 1.61 4,438 6.00 1030 0.6 1,944 2,663 1,565 1.37
33
2～3径間目
(単純PCポステンT桁) A 20.70 13.50 2.60 1.58 3,713 6.00 1030 0.6 1,577 2,228 1,309 1.41
34 気仙大橋
国道45
(国)
 39° 0'17.77"N
141°37'15.99"E ◎
1～3径間目
(連続鋼鈑桁) A 108.50 13.30 2.67 1.60 14,300 6.00 1030 0.6 8,604 8,580 5,603 1.00
35 川原川橋
国道45
(国)
 39° 0'33.06"N
141°37'48.90"E ◎
1径間目
(単純PC中空ホロー桁) C 28.80 14.80 1.77 1.30 8,800 6.00 1030 0.6 1,229 5,280 3,103 4.30
36 浜田川橋
国道45
(国)
 39° 0'32.64"N
141°38'44.69"E ◎
1径間目
(単純PCポステンT桁) C 22.50 14.80 1.72 1.30 4,100 6.00 1030 0.6 933 2,460 1,446 2.64
37 大槌 浪板橋
国道45
(国)
 39°22'59.96"N
141°56'15.24"E ◎
1径間目
(単純PCプレテンT桁) C 12.50 9.20 1.32 1.40 630 6.00 1030 0.6 429 378 222 0.88
38 矢の浦橋
国道45
(国)
 39°16'2.36"N
141°53'7.35"E ○
1～3径間目
(連続鋼床版鈑桁) C 108.40 14.80 2.97 1.60 14,079 6.00 1030 0.6 9,560 8,447 6,568 0.88
39 片岸大橋
国道45
(国)
 39°12'09"N
141°51'47"E ◎
1径間目
(単純鋼合成鈑桁) C 24.90 8.40 2.10 1.70 1,800 6.00 1030 0.6 1,648 1,080 672 0.66
橋梁
No. 位置 対象橋梁
路線名
(管理者)
橋梁位置
(緯度経度)
図面種類
（注１）
対象径間
(桁形式)
◎
桁損
傷度
新地町
新北上川
新北上大橋
国道398
(宮城県)
 38°32'48.54"N
141°25'25.19"E
志津川
八幡川橋
JR気仙沼線
(JR)
 38°40'56.12"N
141°26'38.68"E ◎
水尻橋
国道45
(国)
 38°40'24.99"N
141°26'34.70"E ◎
◎
歌津
歌津大橋
国道45
(国)
 38°42'58.28"N
141°31'22.15"E ◎
津谷川
津谷川
橋りょう
JR気仙沼線
(JR)
 38°46'28.73"N
141°29'54.44"E ◎
小泉橋梁
JR気仙沼線
(JR)
 38°46'5.01"N
141°30'26.34"E ◎
釜石
陸前高田
沼田跨線橋
国道45
(国)
 39° 0'31.41"N
141°38'58.54"E
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図-3.2.2 上部構造断面図（その1） 
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図-3.2.3 上部構造断面図（その2） 
八幡川橋りょう4径間目
670
550 8503800850
5500
122
0 26
70
180
0 47
04
00 400 12500
13300
400
気仙大橋
外尾川橋
8800
8000 400400
400
270830
八幡川橋りょう1径間目
105038001050
165
0
400
5900
205
0
小泉橋りょう9径間目
5900
295
0
小泉橋りょう11径間目
105038001050
210
0
400
5900
250
0
小泉橋りょう10径間目
105038001050 5500
130
04
00
170
0
105038001050
210
0
400
5900
250
0
津谷川橋りょう
850
水尻川橋りょう
3800850 5500
180
04
00
220
0
8503800850
5500
245
0
400
285
0
小泉橋りょう1～2，4～8，12～14径間目
小塚橋
8320400 400
130
0
400
170
0
7520
11000
600 4007500 2500
223
0
400
263
0
曙橋
0
11300
10500 40400
400
36560013
65
汐見橋
8503800850
5500
400
180
0
220
0
八幡川橋りょう2～3径間目
小泉橋りょう3径間目
105038001050
5900
400
150
0
190
0
53 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
ここで，分析の対象とした橋梁は，道路橋については車両の通行に供する幅員 5m 以上(対面 2 車線以
上)の橋梁であり，かつ，現地調査で直接目視で確認した橋梁である．橋梁単位は基本的に 1 橋梁を 1 橋
として計上している． 
図-3.2.4 は 1 橋梁の中で異なる桁損傷度が混在する場合や異なる上部構造形式が混在する場合の橋梁数
の定義を示している．図中(a)は単純 PC ポストテンション T 桁の 2 連構造で構成され，桁損傷度は C で
ある．図中(b)は単純 PC プレテンション T 桁の 5 連構造で構成され，桁損傷度は A である．このように，
同様の桁形式であるが，桁損傷度が異なるため，それぞれで(a)を 1橋，(b)を 1橋で計上した． 
一方，図中(c)は単純 PC ポストテンションT 桁の 5 連で構成されるが，P7～P10 までの 3 径間は桁損傷度
A，残りの 2 径間は桁損傷度C であり，同一形式内で異なる桁損傷度が混在する．この場合は桁損傷度の
大きい 3 径間側を代表とし 1 橋とした．よって，前述の橋数 39 橋とは，25 橋梁 39 桁であることを示し
ている． 
桁損傷度の判定について説明する．判定は橋梁の使用可否に着目し，表-3.2.2 に示すように定義した．
すなわち，桁損傷度 A は完全流出して機能不全に陥った橋梁，桁損傷度 B は桁は移動したものの元の位
置に戻すことで機能の回復が図れる橋梁，桁損傷度 C はそのままで機能を維持できる橋梁である．なお，
図-3.2.5に各桁損傷度の代表例を示した． 
 
 
桁損傷度 上部構造 
A 完全に流出 
B 桁移動，ただし下部構造上に存置 
C 軽度な損傷 
A1 P1 P2 P3 P4 P5 P6 P7
単純PCポストテンションT桁×2連 単純PCプレテンションT桁×5連
桁損傷度 桁損傷度
P7 P8 P9 P10 P11
A2
単純PCポストテンションT桁×5連
桁損傷度桁損傷度
C
C
A
A
(a) 1橋として計上 (b) 1橋として計上 
(c) 桁損傷度Aを代表として1橋で計上 
図-3.2.4 橋梁数の定義（歌津大橋の例） 
表-3.2.2 橋梁上部構造の桁損傷度の定義 
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図-3.2.6 に桁損傷度の分類結果を示す．同図より，ほぼ半数である 19 橋が上部構造が流出被害を受け
て橋梁としての機能を維持出来ない状態の桁損傷度 A に分類されるが，残りの 20 橋は流出を免れた桁損
傷度 C となり，軽微な損傷にとどまり橋梁としての機能を維持している．今回の対象橋梁の中では桁損
傷度Bに分類される橋梁は無く，被害は大別して流出したか，流出しないかの極端な被害に別れる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，図-3.2.7に上部構造形式毎に桁損傷度を分類して示す． 
上部構造によって母数の違いはあるものの，被害傾向には差は無い．このことから，上部構造の構造形式
によって発生する被害状況の差は少ないと言える． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
完全に流出 桁移動，存置 軽度な損傷
(a) 桁損傷度A (b) 桁損傷度B (c) 桁損傷度C
図-3.2.5 各桁損傷度の代表例 
桁損傷度A
桁損傷度C
桁損傷度B
桁損傷度C
20橋(51%)
桁損傷度A
19橋(49%)
図-3.2.6 対象橋梁39橋の桁損傷度 
図-3.2.7 上部構造形式毎の流出被害の比較 
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3.3 桁抵抗力作用力比を用いた上部構造の流出評価 
 
3.3.1 桁抵抗力作用力比の算出方法 
桁移動の有無の簡易判定式を用いて，橋梁種別による津波被害を支配する要因解明の分析を行う．津
波作用力Fは，文献.3.3），3.4)並びにモリソン式を参考に，式（3.3.1）と仮定する． 
2
1 1 2 2
1 ( )2 w d m w w w
dvF C Av C AB gh A gh A
dt
        (3.3.1) 
ここに，津波作用力 F [kN]，抗力係数 Cd ，水の密度ρW (1,030kg/m3)，津波の流速 v [m/sec]，上部構
造の有効鉛直投影面積Ah [m2]，慣性力係数Cm ，津波の流速時刻歴から求める加速度 dv/dt [m/sec2] ，h1
とA1は作用側の高さ [m] と面積[m2] ，h2とA2は作用の反対側の高さ [m] と面積 [m2] 
式 (3.3.1) 中の右辺第1項は抗力項，第2項は慣性力項，第3項は水位差による静水圧項である． 
津波による作用力を算出する際に想定する作用力モデルを図-3.3.1 に示す．これまでに入手した津波
映像を分析した結果より，東北地方太平洋沖地震で発生した津波は水面勾配が非常に緩いため 3.5)，同図
のような海側と陸側との水位差は生じないとして静水圧項は省略した．加速度 dv/dt も非常に小さく抗力
項に比較し慣性力項は微小となるため，慣性力項も省略する． 
以上より，作用力は図-3.3.1に示す抗力項のみを考慮した F を作用力モデルとして，式（.3.3.2）より
求める． 
21
2 w d hF C v A  (3.3.2) 
抗力係数Cdは，文献 3.4)，.3.5)より式 (3.3.3) ，(3.3.4) から求めた． 
 2.1 0.1 / 1 / 8
8 /1.3d
B D B D
C
B D
     
 (3.3.3) 
 1.35 / 0.1 0.6dC    　  (3.3.4) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-3.3.1 上部構造に作用する津波作用力 
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ここに，橋の総幅B [m]，橋の総高D [m]，2主構トラスの充実率φ(トラス投影面積/トラス外郭面積) 
文献 3.6)，3.7)によれば，式 (3.3.3) は耐風設計における充腹形式の桁の抗力係数として用いられている．
これは風洞試験値を包括するように定められ，橋の総幅 B を橋の総高 D で除した数値の関数で表される．
式 (3.4) は耐風設計における 2 主構トラスの抗力係数として用いられる式であり，トラス外郭面積に対す
るトラス投影面積の比で表される充実率φより求められる． 
図-3.3.2 は Cdと Ahを求める際に用いる橋の総高 D の取り方と，Cdを求める際に用いる橋の総幅 B を
示している．橋の総高 D は桁の底面から地覆の天端までの高さに，道路橋で標準的に設置される防護柵
の高さを含む．図中 (a) は壁型の剛性防護柵の場合を示し，防護柵の全高を見込む．図中 (b) は壁型剛
性防護柵以外の場合を示し，鋼製高欄等がそれに該当する．この場合は地覆天端より 0.4 m の高さを含
む．これは標準的な鋼製高欄の形状を考慮した有効鉛直投影面積0.4 [ m2/m ]に相当する 3.6)，3.7)． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，津波に対する上部構造の抵抗力 S は摩擦係数 μ (Rabbat ら 3.8)，庄司ら 3.9)の実験結果より 0.6 と仮
定) と上部構造重量Wの積によって計算された摩擦力とみなし，式 (3.3.5) で算出する 3.10)． 
 
S W   (3.3.5) 
 
ここで，変位制限構造や変位制限装置は，津波襲来前の地震作用による損傷の有無が判定できず，こ
れらが抵抗力として有効に機能することが不明なことから，これらの抵抗力は考慮していない． 
F
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400
(a)  剛性防護柵(壁高欄)の場合 
(b)  鋼製高欄の場合 
図-3.3.2 橋の総幅Bと橋の総高D 
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津波作用力と桁抵抗力の関係は，桁抵抗力 S を津波作用力 F で除す式 (3.3.6) により，桁抵抗力作用力
比 β値を求めることで桁移動の発生の有無を判断する． 
S
F
   (3.3.6) 
このように求めた桁抵抗力作用力比 β 値が 1.0 よりも大きい場合は，津波による作用力に対して上部
構造の抵抗力が大きく，移動，または流出しにくい橋梁であり，1.0 未満の場合はその逆で，作用力に対
する抵抗力が小さく，移動，または流出しやすい橋梁であることを示す． 
 
3.3.2 津波作用力の算出に用いる流速 
東日本大震災における津波襲来時では，多数の映像が撮影されている．地域特性や地形の影響を受け
る津波流速を得るには，これらの映像の利用が有効である．撮影映像には，津波の影響で流出した多数の
住宅や車両，船舶等が映し出されており，これらの漂流物を対象に流速を計測した． 
流速の計測方法は，映像に映し出される漂流物が通過した 2 点の位置を空撮写真で検索する．次に，
Google Earth の距離測定ツールや動画のタイムカウンタを利用し，漂流物が通過する 2 点間の距離と時間
を計測し，式 (3.3.7) で算出した．この漂流物の移動速度を津波の流速と想定した． 
lv
t
  (3.3.7) 
ここに，流速 v [ m/sec ]，漂流物が通過する 2点間の移動距離 l [ m ]，2点間の移動時間 t [ sec ] 
図-3.3.3に，映像分析による流速計測を行った撮影映像の入手が可能であった 6 地区を示す．図中 (a)，
(b)，(c)，(d)，(e)，(f) は，それぞれ，宮城県本吉郡南三陸町志津川，岩手県上閉伊郡大槌町，陸前高田市，
石巻市新北上川，仙台市名取川河口部，南三陸町歌津である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.3.4 に示すのは，上述の 6 地区のそれぞれで流速を計測した地点を示した．また，この 6 地区の
計測流速，並びに平均化した流速を図-3.3.5 に示す．それぞれの地区で計測した流速は，ばらつきがみ
られるが，これらを平均化すると，概ね v = 6 m/secの流速を得る． 
宮城県
太平洋
福島県
岩手県
秋田県 (b) 大槌 
(c) 陸前高田
(a) 志津川
(d) 新北上川
(e) 名取川河口
山形県
(f) 歌津
図-3.3.3 津波の流速測定位置 
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図-3.3.4 映像分析により流速を算出した地点 
図-3.3.5 映像分析により算出した流速（最大値と最小値，平均値） 
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3.3.3 桁抵抗力作用力比β値による橋梁流出評価 
図-3.3.6 に，前述した桁抵抗力作用比 (β 値) の算出方法に基づいて算出した対象橋梁 39 橋の β 値と
桁損傷度の関係を示した．作用力 F を求める際の流速 v は，構造形式に着目した評価を目的に，図-
3.3.5に示した現地の映像計測結果の平均流速 (v=6.0m/sec)を用いている． 
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図-3.3.6 桁抵抗力作用力比 β値 
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図中に示す桁損傷度 A では 0.5～1.8 の範囲にあり，平均値は 0.89 となる．一方，図中の桁損傷度 C の
β 値は 0.6～4.9 の範囲にあり平均値は 1.52 となる．桁損傷度 C の平均値は，桁損傷度 A の平均値に対し
1.76 倍と大きな差となっている．この差は明確であり，桁損傷度毎の平均でみれば β値の上部構造の流出
評価指標としての有効性が見いだせる． 
β 値が 1.5 より大きい橋梁は 6 橋あるが，全て桁損傷度 C で桁流出被害を受けていない．一方，β 値が
0.6以下の橋梁は3橋あり，全て桁損傷度Aである． 
この桁損傷度間で大きな差が生じる要因を分析するために，まず，β 値が 1.5 以上となる橋梁を流出しに
くい橋梁として，上部構造断面図を図-3.3.7に示した． 
同図から，6 橋中 3 橋が PCI 桁を並べて版構造としたもの (図中 (a)，(d)，(f) )であり，2 橋は中空床版 
(図中 (b)，(e) ) ，1 橋は PC ポストテンション方式 T 桁 (図中 (c) ) であることがわかる．流出しにくい
橋梁は全て道路橋のコンクリート桁であることに加え，橋の総幅 B が比較的大きい扁平な形状であり，
B/Dが大きいという特徴を有する． 
一方，流出しやすい橋梁として，β値が 0.6 未満となる 3 橋梁の上部構造断面図を図-3.3.8に示す．同
図を確認すると，鋼H桁 (図中 (g) )，鋼箱桁 (図中 (h) )，RCI桁 (図中 (i) ) である．それぞれの桁形状
における橋の総幅 B と橋の総高 D の関係は，B/D が小さい傾向となっている．さらに，同図(h)，(i)では
桁高が高く，図-3.3.7の橋梁群とは大きく異なる傾向を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，図-3.3.9 にコンクリート桁の β 値を上部構造形式毎に分類し，桁損傷度の平均値を示した．
PCT 桁は桁損傷度 A，C でそれぞれ 0.98，1.17 と，桁損傷度間で大きな差は無い．RCT 桁ではそれぞれ
0.73，0.64 となり，同様に桁損傷度間に差は無い．一方，PCI 桁ではそれぞれ 0.62，2.79 であり，PC 中
空床版ではそれぞれ 1.81，4.30，RCI桁ではそれぞれ 0.58，1.17 と，桁損傷度間で大きな差となる． 
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図-3.3.8 β ＜0.60となる上部構造形式 
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同様に，図-3.1.10 に鋼桁の β 値を上部構造形式毎に分類し，桁損傷度の平均値を示した．各桁，桁損
傷度 A と C とで明確な差は生じておらず，また，鋼桁は 1.0 未満に分布していることから，被害程度と
の相関性が認められない． 
この結果から，PCI 桁や PC 中空床版橋，RCI 桁のような床版橋形式では，β 値は被害程度との相関性
を有することがわかる． 
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図-3.3.9 桁形式毎に分類したβ値（コンクリート桁） 
図-3.3.10 桁形式毎に分類したβ値（鋼桁） 
No. 橋梁名 β値 B /D B [m] D [m] 桁形式
(1) 1.41 5.19 13.50 2.60 PCポスT桁
(2) 1.37 4.91 13.50 2.75 PCポスT桁
(3) 下宿橋 1.81 6.64 8.50 1.28 PC中空床版
(4) 小塚橋 1.07 4.89 8.32 1.70 PCプレT桁
(5) 八幡川
橋梁
1.10 4.17 5.50 1.32 H埋込桁
沼田
跨線橋
表-3.3.1 桁損傷度Aかつβ値が1.0を超える橋梁 
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表-3.3.1はβ値が1.0以上となるにも関わらず流出被害が発生した桁損傷度Aに分類される橋梁の諸元を
示す． 
図-3.3.11は表-3.3.1の 5橋の代表例として示す沼田跨線橋の上部構造断面図である．この形式は，同
表に示した5橋のうち3橋が該当しており，桁形状としては桁間に空間を有するという特徴が挙げられる．
従って，津波による水位の上昇に伴い桁間に残留する空気の影響により，浮力が作用したことが予想され
る．この場合は抵抗力のパラメータである上部構造重量が低下するため，抵抗力が低下する可能性がある．
図-3.3.12 に示すのは八幡川橋りょうの上部構造断面である．この形式は，床版橋に近い形状をしており，
β値が大きいにも関わらず流出した要因は他にあると考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.3.4 桁抵抗力作用力比β値の流速補正の結果 
前節で対象とした地域の中で，図-3.3.4 (e) の名取川河口は今回対象とした橋梁群中で該当橋梁が存在し
ないため，これを除き，5 地域を対象に前節で計測した詳細な津波流速に基づいて β 値を再算出する．まず，
陸前高田を例に補正結果を説明する． 
 
(1) 陸前高田地区 
図-3.3.5 (c) の地域平均流速は7.0 [ m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) の1.2倍となった．特に図-
3.3.4 (c) に示すように河川を遡上する場合で9.0 [m/s] と最も高い流速が得られる． 
なお，(c) の地点 13～15 の流速は同地域内で突出して遅い．図-3.3.4 (c) に示す 13～15 は丘陵地の裾付近
であり，複雑な地形が津波の流れに影響を及ぼしたと考えられ，地形に応じた流速となっている． 
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図-3.3.13 陸前高田の補正後 β値 
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この平均流速 (7.0 m/s) を用いて β 値を補正すると，図-3.3.13 に示すように β 値は補正前に比べて 70%程
度に低下するが，桁損傷度Aの平均で0.93，桁損傷度Cの平均で2.55と明確な差が生じている． 
補正に用いた流速が速いため，前章で述べた β ≧1.0 にも関わらず桁損傷度A であった沼田跨線橋の β値は
1.01，1.04 へと，1.0近傍まで低下する．この結果より，β値の対応性は極めて良い結果となっている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 志津川地区 
図-3.3.5 (a) に示す地域平均流速は 5.8 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ変化量が小さい． 
図-3.3.14に，残りの4地域の平均流速を反映したβ値の結果を示した． 
同図 (a) の志津川地区の β値は桁損傷度 A の平均で 0.74，桁損傷度 C の平均で 3.51 となり，それぞれ補正
前のβ値0.69，3.28から7%の上昇とほぼ変化はないが，桁損傷度間では明確な差が生じている． 
この結果より，従来より桁損傷度に対するβ値の対応性は極めて良いものの，補正による変化はない． 
 
(3) 歌津地区 
図-3.3.5 (f) に示す地域平均流速は 3.9 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) の 65%に減少する．こ
の流速は地域中最も小さい． 
β値は図-3.3.14 (f) に示すように，桁損傷度 A は平均で 1.88，桁損傷度 C の平均で 2.92 となり，補正前の
β 値 0.80，1.23 に対して 2.4 倍まで上昇する．桁損傷度間の明確な差は生じているものの，桁損傷度 A は β = 
1.0を大きく上回る． 
このため，補正した流速では水平力による移動は発生しない結果となる．一方，損傷状況を検証すると，落
橋防止装置が損傷していないことから，上揚力による影響も考えられる． 
 
(4) 新北上川地区 
図-3.3.5 (d) に示す地域平均流速は 5.3 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ同じである．し
かしながら，地域内の4点の流速は最小で 2.7 [m/s] ，最大で 7.5 [ m/s ] と開きが大きい． 
β値は図-3.3.14 (d) に示すように，桁損傷度Aで0.93，桁損傷度Cで0.93であり，1.0近傍となる． 
新北上大橋は，同一形式であるにもかからわず，A，C の損傷度に差異が生じていることからも，β 値は 1.0
近傍であったと推察される． 
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図-3.3.14 地域毎の平均流速を用いた補正後のβ値 
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(5) 大槌地区 
図-3.3.5 (b) に示す地域平均流速は 5.9 [m/s] となり，補正前の平均流速 (6.0 m/s) とほぼ同値となる．β
値は図-3.3.14 (b) に示すように，補正後で 0.91 となり，補正前の 0.88 に比べて 3%の上昇と，極めて変化量
が少ない． 
以上の 5 地域についてまとめると，陸前高田地区と歌津地区では計測流速との差異が大きく，β 値に大きな変
化が見られた． 
 
3.4 橋梁の支承抵抗力の評価 
 
前節に示した桁抵抗力作用力比（β 値）について，桁損傷度 A の β 値は 0.5～1.8 の範囲にあり，平均
値は 0.89，桁損傷度 C の β 値は 0.6～4.9 の範囲にあり，平均値は 1.52 となる．この平均値の両者の差
は 1.71 倍と大きく，被害状況を表す桁損傷度との整合性が良いため，上部構造流出指標としての有効性
が見いだせる．しかしながら，桁損傷度C にも関わらず β値が 1.0 以下になるなど，被害と整合しない橋
梁も存在する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.4.1 は，桁損傷度毎に β =1.0 を閾値とした場合の対象 38 橋の整合度の分布を示している．同図 (a) 
は上部構造の流出被害を受けた桁損傷度 A の整合度分布であり，18橋中の 22％の 4橋は 1.0＜β となり，
桁損傷度と整合しないものの，残りの 78％に相当する 14橋は β ≦1.0となり，桁損傷度と整合する． 
一方，同図 (b) は，上部構造の流出を免れた桁損傷度 C の整合度分布であり，20 橋中，40％に相当する
8橋は 1.0＜β となり，桁損傷度との一致が確認されるものの，残りの 60％に相当する 12橋は β ≦1.0 となり，
過半数が桁損傷度と整合しないことが確認される． 
このことから，桁損傷度 A において β 値は概ね被害状況を良く現しており，上部構造の流出被害の説
明性が高いと言えるものの，桁損傷度Cにおいては被害状況の説明性は低い． 
図-3.4.2 に示すのは桁損傷度毎の支承タイプの分布である．先ず桁損傷度 A では，整合する橋梁 (βμ 
≦1.0) の支承タイプは，14 橋中 57％に相当する 8 橋が金属支承，14％に相当する 2 橋がゴム支承である．
ここで，支承の詳細図が入手出来ず，支承タイプを確認出来ないものは不明としており，29%に相当する
4 橋がこれに該当する．一方，整合しない橋梁 (1.0＜βμ) の支承タイプは，4 橋中支承タイプが不明な橋梁
は 2橋であるが，残りの半数の2橋はゴム支承である． 
次に桁損傷度 C では，整合する橋梁 (1.0＜βμ) の支承タイプは，8橋中，金属支承が 1橋(12％)，ゴム支承
が 3 橋(38％)であり，半数の 4 橋が不明である．一方，整合しない橋梁 (β ≦1.0) の支承タイプは，12 橋中
92％に相当する11橋が金属支承であり，残りの1橋はゴム支承である． 
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これらの結果から，桁損傷度 A と C とで共通する傾向として，特に金属支承を有する橋梁において桁
損傷度Cと β値に違いが見られる． 
図-3.4.3 に示した通り，津波の作用力を受けると先ずは上部構造と下部構造を接続する支承部におい
て摩擦抵抗力が働き，津波の作用力が摩擦抵抗力を上回ることで上部構造が移動を始める．この際，支承
が有する水平方向の拘束機能によって支承が抵抗すると考えられる． 
従って，本節では，上部構造の抵抗メカニズムをより明確にするために，桁抵抗力作用力比 β値の抵抗
力評価に支承抵抗力を含めてより厳密に評価するとともに，修正した桁抵抗力作用力比 β値と桁損傷度と
の整合性を評価した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.4.1 金属支承抵抗力の算出 
β 値の水平抵抗力は，前述の通り摩擦係数 μ と上部構造重量 W の積によって計算された摩擦力として，
前述の式 (3.3.5) で算出した S を用いている． 
これは，橋梁の上部構造と下部構造を接合する支承の抵抗メカニズムが複雑で不明確な部分が多いこ
とや，津波襲来前の地震作用による支承の損傷程度が判定出来ず，抵抗力として有効に機能することが不
明なことを受け，これらの状況に関わらず確実に機能すると考えられる摩擦抵抗力を簡易的に評価したた
めである．一方，摩擦抵抗力を評価した β 値では前述のように桁損傷度との不整合も見られるため，こ
こでは津波襲来時に支承の水平抵抗機能は保持されていると仮定し，支承抵抗力を評価し，β 値が如何に
変化するかを検討する． 
先ず，本項では津波作用力に対する支承の抵抗力を評価するために，金属支承を有する小泉大橋を対
象に支承抵抗力を算出する．具体的な手法は後述するが，先ず小泉大橋の支承部の損傷形態を整理し，そ
の損傷形態に基づいて水平方向作用力に対する支承部の抵抗メカニズムを想定する．これに応じて抵抗メ
カニズムに応じた各部材の抵抗力を算出し，その上で各部材の抵抗力を比較して最も抵抗力が小さくなる
部材を最弱抵抗部材とする．これを支承抵抗力として摩擦抵抗力と比較を行う． 
 
(1) 桁損傷度の支承タイプ分布と損傷状況 
前述のように，津波の作用下で上部構造の流出現象をより明確に説明するために，支承抵抗力の評価
が必要と考えられる．金属支承を有する橋梁を代表して，本章では過去に詳細な被害分析を実施した 3.10)
一般国道45号の小泉大橋を例に挙げて述べる． 
図-3.4.4に示すのは小泉大橋の側面図であり，流出状況の概況である．本橋梁は橋長182.1mの3径間連
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図-3.4.3 水平作用力に対する抵抗力の評価 
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続4主鈑桁が2連で構成される合計6径間の鋼道路橋である．今時津波により上部構造の全6径間が流出し，
上流側約420mに移動したとともに，橋梁中央部のP3橋脚が流出している．後述する詳細な分析結果によ
れば，小泉大橋は主に津波による水平方向作用力の影響下で流出したと考えられる橋梁である． 
図-3.4.5 は，小泉大橋の支承部の損傷状況である．同図によれは，支承部の損傷形態は大きく分けて
以下の4つのタイプに分類される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
タイプ[1]；下部構造と支承を繋ぐアンカーボルトが，水平作用力を受けてせん断で破断，または鉛直
作用力を受けて引張で破断する． 
タイプ[2]；下部構造と支承をつなぐアンカーボルトの抜け出しと同時に上沓と下沓の境界が，水平作
用力で下沓ストッパーが変形，または鉛直作用力で浮上がり防止装置が変形して分離する． 
タイプ[3]；水平作用力で下沓ストッパーが変形，または鉛直作用力で浮上がり防止装置が変形して上
沓と下沓の境界が分離する． 
タイプ[4]；水平作用力で上沓突起が変形，または鉛直作用力でセットボルトが破断してソールプレー
トと上沓境界が分離する． 
今回は水平方向の作用力に対する抵抗力に着目し，これらの4つの損傷タイプ毎に応じた支承を構成す
る部材毎の抵抗力を算出する． 
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図-3.4.5 支承部の損傷形態 
表-3.4.1 使用材料の強度諸元 
引張強さ 降伏点 せん断
(N/mm2) fy(N/mm2) τy(N/mm2)
SS400，
SM400 400 235 135
SM490 490 315 181
SM490Y 490 355 204
SM570 570 450 259
鍛鋼 SC450 450 225 129
S35CN 510 305 176
S45CN 570 345 199
圧延鋼材
炭素鋼
材料
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抵抗力の算出に際しては表-3.4.1に示した強度諸元3.11)を用いる．本検討では部材に発生する応力度が
降伏点を超過するとともにひずみが増加する鋼材の応力度ひずみ特性を考慮し，降伏点に達した以降は抵
抗力を喪失すると考え，降伏点を基準として抵抗力を算出した．せん断応力度はVon Misesの降伏条件を
適用している． 
 
(2) 支承の水平抵抗力の算出 
図-3.4.6 に示すのは，前章で整理した支承の損傷状況から想定した水平作用力に対する 4 つの支承の
抵抗メカニズムである．以下に，これらの部材抵抗力を従前より設計で用いられてきた手法 3.12)に基づい
た算出方法を示す． 
 
1) タイプ[1]抵抗力の算出 
上部構造から上沓，下沓と伝わる水平作用力を，下部構造と支承を繋ぐアンカーボルトがせん断抵抗
力で抵抗するメカニズムであり，小泉大橋においては全ての支承が算出の対象となる． 
ここで，アンカーボルトのせん断抵抗力は，応力度を算出する従前の設計式 8)を変形して，式 (3.4.1) で
算出する． 
 21 0/ 4yR d n      (3.4.1) 
ここに，せん断抵抗力 R1 [N]，せん断応力度 τy [N/mm2]，アンカーボルト径 d0 [mm]，アンカーボルト本
数 n [本] である． 
小泉大橋の P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，アンカーボルトに用いられる材質は SS400 である
ため，表-3.4.1よりせん断応力度は τy = 135 N/mm2であり，アンカーボルト径 d0 =32 mm，本数 n =4本
より，式(3.4.1)にこれらの数値を代入してアンカーボルトの抵抗力は R1 = 434 kNを得る． 
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図-3.4.6 支承抵抗力の算出における抵抗メカニズム（金属支承，水平方向） 
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2) タイプ[2]抵抗力の算出 
上部構造から上沓に伝わる作用力を，上沓の下側突起と下沓のかみ合わせで抵抗するメカニズムであ
り，抵抗力は上沓の下側突起の支圧応力度から求める． 
このメカニズムは固定支承のみが有し，小泉大橋では P2，P4 橋脚の支承が該当する．突起の支圧応力
度に起因する抵抗力は，応力度を算出する従前の設計式 3.12)を変形して，式 (3.4.2) で算出する． 
  2 2bR d t     (3.4.2) 
ここで，P2 橋脚の支承を代表として算出例を示すと，上沓の材質は SC450 であるため支圧応力度 σb 
( =1.5×225 N/mm2)であり，下側突起径 d (=309 mm)，突起高 t  (=5 mm)を式(3.4.2)に代入して突起の支
圧応力度に起因する水平抵抗力 R2 = 520 kNを得る． 
3) タイプ[3]抵抗力の算出 
上部構造から上沓に伝わる作用力を，上沓と下沓ストッパーのかみ合わせで抵抗するメカニズムであ
り，抵抗力は下沓ストッパーの曲げ引張応力度，せん断応力度，これらの合成応力度から求める．このメ
カニズムは可動支承のみが有し，小泉大橋では A1，A2 橋台，P1，P3，P5 橋脚の支承が該当する．下沓
ストッパーの曲げ引張応力度，せん断応力度，合成応力度は従前の設計式 3.12)，式 (3.4.3)，式 (3.4.4)，式 
(3.4.5) で表される． 
2
/ 2
1/ 6
HF h
t b
     (3.4.3) 
/ 2HF
t b
    (3.4.4) 
2 2
a a
U               (3.4.5) 
ここで，P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，下沓の材質は SC450 であるため，降伏点応力度 σy 
(=225 N/mm2)，せん断応力度 τy  (129 N/mm2)である．更に水平力作用高さh (=37.5 mm)，ストッパー幅 b 
(=220 mm)，ストッパー厚 t (=45 mm)，であり，これらの値を上述の 3 つの式に代入し，合成応力度 U 
(=1.2)となる水平抵抗力FHを繰り返し計算で求める．この結果，水平抵抗力 R3 = 460 kNを得る． 
4) タイプ[4]抵抗力の算出 
上部構造から上沓に伝わる作用力を，上沓のソールプレート側突起とソールプレートのかみ合わせで
抵抗するメカニズムであり，抵抗力は上沓のソールプレート側突起のせん断応力度，支圧応力度のいずれ
か小さい側から求める．このメカニズムは小泉大橋の全ての支承が該当する．突起のせん断応力度，支圧
応力度はそれぞれ応力度を算出する従前の設計式 3.12)を下式 (3.4.6)，(3.4.7) のように変形して抵抗力を求
める． 
 24 / 4bR d      (3.4.6) 
  4 2bR d t      (3.4.7) 
ここで，P1 橋脚の支承を代表に算出例を示すと，上沓の材質は SC450 であるため，せん断応力度 τy  
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(129 N/mm2)，支圧断応力度 σb (=1.5×225 N/mm2)となり，更にソール側突起径 d (=150 mm)，突起高 t 
(=20 mm)であり，これらの値を式(3.4.6)，式(3.4.7)に代入すると水平抵抗力はそれぞれ R4τ = 2280 kN，R4σ 
= 910 kNとなる．従って，タイプ[4]の抵抗力はより小さい値を採用し，R4 = 910 kNを得る． 
 
(3) 金属支承の支承抵抗力と摩擦抵抗力の比較 
前項までに求められた 4 つの構成部材の水平抵抗力の算出結果のまとめを図-3.4.7 に示す．同図に示
す支承抵抗力は，併せて示した1基単位の下部工上の摩擦抵抗力と比較するために，前項で求めた支承抵
抗力を 1 支承線上の支承数倍（4 倍）し，各部材毎に 1 支承線上（1 下部工）の抵抗力に変換している．
併せて，図-3.4.8に支承の最小水平抵抗部材を示した． 
図-3.4.7 から，全ての支承に共通して R4（タイプ[4]）は抵抗力の最大値を示し，それぞれの支承の最
小抵抗力に対して2倍以上の抵抗力を有することがわかる． 
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次に，支承を構成する部材の最小抵抗力は，可動支承であるA1 (A2)橋台，P1(P5)橋脚，P3 橋脚ではタ
イプ [1] のアンカーボルトのせん断抵抗力R1で，それぞれ 664 kN，1,736 kN，664 kNである．対する摩
擦抵抗力はそれぞれ 780 kN，2,220 kN，840 kN となり，支承抵抗力は摩擦抵抗力を下回る．摩擦抵抗力
に対する支承抵抗力の比率は，それぞれ85%，78%，76%となる． 
一方，固定支承であるP2 (P4)橋脚の最小値はタイプ [2] の上沓の下沓側突起の抵抗力R4で2,080 [kN]，
対する摩擦抵抗力は2,160 kNと，摩擦抵抗力に対して96%と非常に近似する． 
これは，小泉大橋が設計された当時の支承設計は，1.5 倍とした設計水平震度(Ⅱ種地盤で kh=0.25)と死
荷重反力の積で表される設計荷重を用いており，さらに 1.5 倍の割増をした許容応力度を用いて設計され
ている．一方の摩擦抵抗力は前述のように，摩擦係数 μ と上部構造重量 W（ここでは死荷重反力 Rd を用
いている）の積で表され，いずれの抵抗力も上部構造重量，または死荷重反力に基づく抵抗力である．す
なわち，両者とも上部構造重量の関数であると言える．更に支承抵抗力において，許容応力度を降伏点換
算した設計水平震度は 1.7×0.25 = 0.43 となり，摩擦係数 μ = 0.6に対して72%の値となる．これは摩擦
抵抗力に対する支承抵抗力の比率と概ね一致しており，このことから両者の関係は，摩擦係数と設計水平
震度の関係に一致すると言える．なお，タイプ[2]の支承抵抗力が摩擦抵抗力の 96%となるのは，設計当
時の支承標準において余剰耐力を有していたためと考えられる． 
これらの結果から小泉大橋の支承の水平抵抗力と簡易分析に用いる摩擦抵抗力は概ね近似するものの，
摩擦抵抗力に対する支承抵抗力の比率は 70%程度となる．ただし，対象とする支承の設計年次によって
は設計水平震度が変化するため，この数字は変動すると考えられる． 
 
3.4.2 支承抵抗力の評価 
前項では，設計当時の設計水平震度と摩擦係数の関係から，支承抵抗力は摩擦抵抗力の 70％程度に減
少する傾向を得た．抵抗力の評価において，この傾向が一般的であれば，例外を除いて，ほぼ全ての橋梁
において摩擦抵抗力が大きいことになる． 
本項ではこれを確認，考究するために，前章で代表とした小泉大橋を含めた支承抵抗力の算出が可能
な21橋を対象に，支承抵抗力と摩擦抵抗力の関係を整理した． 
 
(1) 対象21橋梁の上部構造形式と支承タイプ 
図-3.4.9 に，支承の抵抗力の算出が可能な 21 橋の上部構造形式と支承タイプを示す．ここで，支承の
抵抗力が算出可能とは支承部の詳細な図面が入手ができており，支承の形式やその構成部材寸法，材料強
度の確認が可能であったことを言う． 
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同図から，対象とした 21 橋中，4 橋が鋼橋，17 橋が PC，RC 橋である．更に，鋼橋は 4 橋全てが金属
支承であり，PC，RC橋は17橋中，11橋が金属支承，6橋がゴム支承である． 
図-3.4.10に，上部構造形式と支承タイプの組合せのパターンを断面図で示した．併せて，それぞれの形
式における上部構造重量の一般的な大きさのイメージを示す．同図 (a) は，前章で示した小泉大橋に代
表される形式と同様であり，金属支承を有する鋼橋を示す．同図は I 型断面の桁形状を示しており，こ
のパターンは桁本数に自由度がある．一般的な適用支間長は25mから40m程度であり，3パターン中最も
上部構造重量が小さくなると考えられる．図 (b) は，金属支承を有するPC，RC橋を示す．同図はPCT桁
の桁形状を示しており，このパターンは標準桁のため桁寸法がパターン化され桁本数の自由度は比較的少
ない．一般的な適用支間長は15mから45m程度であり，コンクリート桁であることから上部構造重量は3
パターン中最も大きくなると考えられる．同図 (c) は，ゴム支承を有するPC，RC橋を示す．同図はPCT
桁の桁形状を示しており，(b)と同様に標準桁のため桁本数の自由度は比較的少ないが，場所打ち桁とな
る場合はその限りではない．一般的な適用支間長は15mから30m程度であり，上部構造重量は中規模と考
えられる．ここで，同図(a)と(b)に示した金属支承の支承抵抗力は，前章と同様の方法で算出するが，同
図(c)のゴム支承は，今回対象となる6橋の全てがゴムパッド型支承である．同支承形式は橋座面に敷かれ
たゴムパッド上に桁が載るだけの単純な構造であり，主な水平抵抗は，桁間に設置されたアンカーバーの
せん断抵抗であるため，抵抗力はアンカーバーの径と本数から，前述の式 (3.4.2)で求めることができる． 
これらの図に示すように，例えば同図 (a) では 1 支承線上に 4 本の主桁に対応する支承が設置されて
いるため，図示の通り式 (3.4.8) で支承抵抗力を算出する． 
S SiS S  (3.4.8) 
ここに，1支承線上の支承抵抗力SS [kN]，i番目の支承抵抗力SSi [kN]である． 
(c)  ゴム支承を有するPC，RC橋 
(a)  金属支承を有する鋼橋 (b)  金属支承を有するPC，RC橋 
図-3.4.10 上部構造形式と支承タイプの組合せ 
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なお，支承抵抗力は桁単位で評価しており，上部構造に複数の支承線を有する場合の支承抵抗力は，
式 (3.4.8) でそれぞれの1支承線上の支承抵抗力を算出し，それらの和とする． 
 
(2) 支承抵抗力と摩擦抵抗力の比較 
これら21橋を対象に，前章と同様の手法を用いて支承抵抗力を算出し，摩擦抵抗力と比較する． 
図-3.4.11 は，対象橋梁 21 橋の摩擦抵抗力と支承抵抗力の比較結果を示した図である．図中の数値は
支承抵抗力と摩擦抵抗力の比を示し，同図の (a)，(b)，(c) はそれぞれ，図-3.4.10 の (a)，(b)，(c) 
の分類に属する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-3.4.11 (a) は金属支承を有する鋼橋の抵抗力比を示す．先ず，小泉大橋の支承抵抗力と摩擦抵抗力
の抵抗力比は，1：0.86 となる．これは桁単位の評価としたため，固定支承の抵抗力の影響で前章で述べ
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た 70％の比率よりも大きくなっている．次に抵抗力比の平均は 1：1.15 となり，最大と最小はそれぞれ
1：1.62，1：0.77 となる．小泉大橋や図中[c]に示した橋梁は，支承抵抗力は摩擦抵抗力に比して小さいと
する傾向と一致するが，[A]，[B]で示す橋梁は傾向が異なり支承抵抗力が大きい．この[A]，[B]の大きな
抵抗力比の影響で平均値が増加したと考えられる． 
次に，図-3.4.11 (b) に示すのは金属支承を有するPC，RC橋の抵抗力比である．平均でみれば1：1.08
となり，支承抵抗力と摩擦抵抗力の関係はほぼ対応していると言える．ただし，抵抗力比の最大と最小は
それぞれ1：1.72，1：0.56と幅が広く値がばらつく．特に図中の[a]，[b]，[c]に示した橋梁の抵抗力比はそ
れぞれ1.79，1.72，1.59と，支承抵抗力は摩擦抵抗力を大きく上回る．一方で図中[c]に示した抵抗力比は
極めて小さく，抵抗力比の平均値が概ね同値となるのは，これらが相互に干渉しあった結果である． 
続いて，図-3.4.11 (c) に示すのはゴム支承を有するPC，RC橋の抵抗力比である．平均でみれば1：
1.47となり，支承抵抗力は摩擦抵抗力を大きく上回る．抵抗力比の最大は1：2.57と極めて大きく，最小で
も1：1.03と，対象とした橋梁全てが支承抵抗力が大きい．特に図中の[1]，[2]に示した橋梁の比はそれぞ
れ2.57，2.46となり，同図 (a)，(b)と併せて見ても最大である． 
これらから，ゴム支承を有する PC，RC 橋の場合は全ての橋梁において支承抵抗力が摩擦抵抗力を大
きく上回ることが明らかとなった．また，金属支承の場合でも鋼橋，PC，RC 橋ともに支承抵抗力が大き
くなるケースが存在する．従って，支承抵抗力と摩擦抵抗力の関係は，支承抵抗力が小さくなる場合と，
逆に支承抵抗力が大きくなる場合の双方のケースが存在する． 
 
(3) 抵抗力比率と死荷重反力の関係 
前項では支承抵抗力と摩擦抵抗力の関係は設計水平震と摩擦係数の関係に一致し，支承抵抗力が小さ
くなるとしたが，本項では逆に支承抵抗力が大きくなるケースが存在することが明らかとなった．ここで
は，支承抵抗力が摩擦抵抗力を上回る理由について考察する． 
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図-3.4.12は，前項で述べたように，支承抵抗力は死荷重反力の関数であることに着目して，抵抗力比
と死荷重反力の関係を示している． 
同図から，綺麗な線形分布とは言いがたいが，概ね死荷重反力が450 kN を超える範囲では抵抗力比1.0
未満となり，それよりも小さい範囲では比率1.0を超える．特に抵抗力比が2.46となる図中[2]は，死荷重
反力が23kNと極めて小さい．同様に，図中の[A]，[B]，[a]～[b]，[1]，[3]といった図-3.4.11において抵抗
力比が各々の平均抵抗力比を上回るケースは，全て死荷重反力が小さい傾向となる． 
一方，図中に示す [e] や [C] は金属支承を有する鋼橋とPC，RC橋で抵抗力比率が最小となる橋梁で
あり，特に[C]は死荷重反力が2,071 kNと対象橋梁中最も大きい． 
この結果から，死荷重反力がある一定値を下回ると（本検討ケースでは450 kNを下回ると），支承抵抗
力と摩擦抵抗力の関係は逆転して，支承抵抗力が大きくなる傾向がわかる．この理由を以下のように考察
する． 
(1) 摩擦抵抗力は上部構造重量の関数である． 
(2) 対して支承抵抗力は，死荷重反力の関数である設計荷重と，許容応力度の関係から寸法が決定され
る． 
(3) 設計荷重が小さい領域では支承の最小寸法で決定される場合がある． 
(4) この場合は支承抵抗力に余剰耐力が生じる． 
なお，[1]は対象橋梁中，最大抵抗力比を呈する橋梁であるが，死荷重反力値は440 [kN]と中規模程度で
あり，死荷重反力が小さい場合に支承抵抗力が大きくなるという上述の傾向と異なる．これは，同橋梁の
支承が対象橋梁 21 橋中，唯一 H8 以降の道示で設計されており，タイプ B 支承に分類されるため，支承
そのものの抵抗力が大きいためと解釈できる． 
図-3.4.13に，死荷重反力の大きさは桁本数と支間長の関係で支配されると考え，死荷重反力に対する
桁本数と支間長の関係を整理した結果を示す．併せて図中には，図-3.4.11，図-3.4.12に対応した記号と
死荷重反力値を示す． 
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図-3.4.13に示した通り，金属支承を有する鋼橋やPC・RC橋では，支間長が短くなるに従い死荷重反
力が小さくなることがわかる．同様に，ゴム支承を有するPC，RC橋では，[1]のような例外もあるものの，
桁本数が大きくなるに従い死荷重反力が小さくなるのがわかる．特に，大きな抵抗力比を呈する[2]は，
死荷重反力が23 kNと最も小さく，支間長が13mと小規模であることに加え，桁本数が14本と対象橋梁中
最も多い．また，比較的大きな抵抗力比を呈する [B] は支間長39mと比較的規模が大きいものの，桁本
数が10本と多く，このことが327 kNと比較的小さな死荷重反力となる理由と考えられる． 
これは，支間長が短いことで1支間当りの上部構造重量が小さくなることに加え，桁本数が多いことで
1本当りの桁が負担する死荷重反力が小さくなるためである． 
これらの結果から，支間長が短く，桁本数が多い橋梁は死荷重反力が小さくなる．この場合は，支承
が最小寸法で決定され，抵抗力に余剰耐力が生じる．このため，支承抵抗力は摩擦抵抗力を上回ると言え
る．更に，H8以降の道示で設計されたタイプB支承の場合も支承抵抗力は摩擦抵抗力を上回る． 
 
3.4.3 桁抵抗力作用力比の修正 
ここまでの抵抗力に関する分析の結果から，桁抵抗力作用力比 β 値の抵抗力は，確実に抵抗力として
機能すると考えられる摩擦抵抗力に加え，これを上回る支承抵抗力を有する場合は，支承抵抗力が有効に
機能すると考えて，いずれか大きい抵抗力を評価する． 
本項では，桁抵抗力作用力比 β 値の抵抗力の評価に支承抵抗力を加えた桁抵抗力作用力比を βs 値と定
義し，このβs 値を用いることで桁損傷度との整合性が如何に変化するかを確認する． 
ここで，桁抵抗力作用力比 βs 値は，前述の式(3.3.2)で表される津波作用力 F に対して，上述の通り摩
擦抵抗と支承抵抗のいずれか大きい抵抗力を橋梁の抵抗力Sと評価し，式 (3.4.9)で算出する． 
 max , S
S
S S
F
   (3.4.9) 
ここに，摩擦係数 μ と上部構造重量 W の積で表される式(3.3.5)で算出する摩擦抵抗力 Sμ [kN]，式 (3.4.8) 
で算出する支承抵抗力SS [kN]である． 
図-3.4.14，図-3.4.15 は前項で示した支承抵抗力の算出が可能な 21 橋梁を対象に，摩擦抵抗力で算出
した βの抵抗力を支承抵抗力に修正を加えた場合の変化状況を桁損傷度毎に示した． 
先ず，桁損傷度 A に対する βs 値の変化状況を図-3.4.14 に示した．図中矢印，ならびに数値を記述し
ている橋梁は，式(11)を用いた結果，βs 値が変化した橋梁であり抵抗力に支承抵抗力が評価された橋梁を
示す．同図から，抵抗力は支承抵抗力と摩擦抵抗力のいずれか大きい値を評価するため，修正した βs 値
は上昇傾向にあり，βs 値の平均は 0.88 から 0.99 へと変化する．特に図中 [b]の βs 値は 0.83 から 1.42 へ
と 1.0 以上に転じ，流出判定が桁損傷度と不整合の結果となるものの，[b] 以外で βs 値が上昇した橋梁で，
流出判定に変化は無い．このことから，全体的にみれば桁損傷度 A において βs 値を用いた流出判定では
大局に影響は無いと言える． 
次に，桁損傷度 C に対する β 値の変化を図-3.4.15 に示す．矢印と数値を記述している橋梁は，前述
の図-3.4.14と同様である．同図から，図-3.4.14と同様に上昇傾向となり，βs 値の平均は 1.20 から 2.07
へと変化する．特に図中に示す[A]，[B]，[a]，[c]，[2]は，それぞれ 0.66 から 1.06，0.91 から 1.22，0.65
から 1.17，0.88 から 1.27，0.80 から 2.16 へとの βs 値が 1.0 以上に転じ，桁損傷度と整合する結果となる．
一方で不整合へ転じる橋梁は無い． 
このことから，桁損傷度 C における βs 値は，桁損傷度との整合性の改善が確認できる．ここで，桁損
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傷度 A と C について，それぞれの βs 値の平均値の差は 1.4 倍から 2.1 倍へと更に明確な差へ変化するも
のの，桁損傷度 Cの βs 値は最大で 11.04，最小で 0.63 とばらつきが大きいため，βs 値の平均値だけで桁
損傷度との整合性を評価するのは不十分と考えられる．従って，図-3.4.16 に今回分析の対象とした 21
橋について，桁損傷度と整合しない橋梁数の変化状況を示した． 
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図-3.4.14 桁抵抗力作用力比 β値の変化(桁損傷度A) 
図-3.4.15 桁抵抗力作用力比 β値の変化(桁損傷度C) 
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同図に示した結果から，桁損傷度 A では全 9 橋中，1.0＜β となる橋梁数は，修正前から修正後で 2 橋
(22％)から 3 橋(33％)へと若干の増加はあるものの，桁損傷度C では全 12 橋中，β≦1.0 となる橋梁数は修
正前から修正後で 12 橋(83％)から 7 橋(42％)へと減少し，被害状況との整合性は有意な改善が確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.5 志津川地区の被害分析に基づく津波作用力評価式の検討 
 
宮城県市本吉群南三陸町の志津川地区では，前項の小泉地区と同様に，浸水域に架橋される橋梁の約
半数近くに上部構造の流出被害が生じている．志津川地区は津波襲来の一部始終を撮影した高解像度の画
像資料が存在することから，陸上を遡上する津波の特性を潰さに観察することが可能である． 
本節では，画像解析から八幡川周辺の陸上を遡上する津波特性の実態を把握するとともに，先ず，橋
脚の流出被害が生じた八幡川橋りょうの被害状況に焦点をあてて橋脚を含む流出メカニズムの検討を行っ
た．次いで，上部構造の流出被害に対して 2種類の流出メカニズムを提案して詳細な分析を行った． 
 
3.5.1 橋梁被害の分析 
 
(1) 志津川地区の被害状況 
図-3.5.1 に国土地理院浸水範囲概況図 3.13)から得られた津波浸水域の概略図を示す．志津川地区では現
地調査の結果に基づけば，39 橋が津波による被害が生じている．同図に示す津波被害が生じた 39 橋梁に
対して桁損傷度毎に分類した．桁損傷度は 3.2 節に前述した定義と同様である．なお，本節における損傷
度は上部構造と橋脚とに分けて評価している． 
先ず，上部構造に着目すると，津波外力が生じた全 39 橋梁中 16 橋梁（約 41%）は桁損傷度 A の橋桁
が流出した橋梁であり，23 橋梁（約 59%）は桁損傷度 C の軽微な損傷である橋梁であった．なお，桁損
傷度 B の橋梁は確認できなかった．文献 3.14)では，国土交通省管轄の橋梁のうち 151 橋梁に津波による被
害が生じており，さらに 151 橋梁中 12 橋（約 8%）で上部構造が流出していたことが報告されている．
したがって，志津川地区の橋梁は他の地域に比べ，上部構造が流出した橋梁数が多く，被害が大きかった
と考えられる． 
橋脚の損傷度 A の橋梁である八幡川橋りょうと水尻川橋りょうの 2 橋は鉄道橋であった．また，道路
橋の橋脚では損傷度Aは確認されなかった． 
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図-3.4.16 桁損傷度と整合しない橋梁数の変化 
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(2) 八幡川橋りょうの流出被害状況の推定 
鉄道橋である八幡川橋りょうは JR 気仙沼線の橋梁である（橋梁位置は図-3.5.1 を参照のこと）．図-
3.5.2 に示す八幡川橋りょうは，G1～G4 の上部構造と，P1～P3 の橋脚，A1 と A2 の橋台からなる 4 径
間単純桁橋である．G1 桁は 22.9m の PCI 桁であり，G2，G3 は 19.8m の RCI 桁，G4 桁は 13.3m の H 形
鋼埋込桁である．八幡川橋りょうは津波の影響で上部構造形式や上部構造重量に関係なく，4 つの桁全て
が流出している（桁損傷度 A）．さらに，橋脚においても全ての橋脚が損傷もしくは流出している（損傷
度A）．ここでは八幡川橋りょうを例にあげ，上部構造の流出と橋脚の流出の評価を行う． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
先ず，八幡川橋りょうの上部構造流出の評価を行う．橋桁の流出評価モデルは，3.3.1 項を参考に図-
3.5.3 に示す．F1(kN)は津波の作用力，S(kN)は上部構造の抵抗力を示す．津波の作用力を式（3.5.1）に示
す． 
2
1
1
2 w dF C Av  (3.5.1) 
ここに，抗力係数Cd ，水の密度ρW (1030kg/m3)，上部構造の有効鉛直投影面積Ah [m2]，流速 v[m/sec] (東
北地方太平洋沖地震での平均流速であった6.0m/sec の一定値を採用，3.3.2.項より) 
橋桁の抵抗力を式（3.5.2）に示す． 
N
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水尻川
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図-3.5.1 志津川地区の調査エリア 
図-3.5.2 八幡川橋りょうの側面図 
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S W   (3.5.2) 
ここに，摩擦係数 μ (0.6, 既往の研究成果，3.3.1.項より)，橋桁の死荷重重量W [kN] 
以上より，桁抵抗力作用力比 β1を式（3.5.3）と定義する． 
1
1
S
F
   (3.5.3) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
八幡川橋りょうの β1 の評価結果を図-3.5.4 に示す．上部構造が流出した G1～G3 桁の β1 の値は，1.0
より小さい．これは，津波作用力に対して十分な橋桁の抵抗力がなかったことを意味している．ここで，
G4 桁の β1は上部構造が流出したにもかかわらず 1.36 である．これは，津波作用力に対して十分な橋桁の
抵抗力があったこと意味している．これは G4 桁を支持する P3 橋脚が流出することにより，橋桁が流出
したと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
l 2
β 1=
S/F
1
β 2=
M r
/M
a
l 1
図-3.5.3 橋梁の流出評価モデル 
図-3.5.4 上部構造の流出評価結果（八幡川橋りょう） 
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次に，橋脚の破壊形式は大きくせん断破壊と曲げ破壊とに分類される．八幡川橋りょうの橋脚の損傷
と他の橋梁を比較するために，一般的な損傷形式である橋脚基部の曲げ破壊と仮定した．β2 は式（3.5.4）
で表される． 
2
a
M
M
   (3.5.4) 
ここに，抵抗曲げモーメント Mr [kN·m]，式（3.4.5）から算出される作用曲げモーメント Ma [kN·m]で
ある． 
 2 1 2 2a tM kv A l F l   (3.5.5) 
式（3.5.5）の第一項は図-3.5.3 に示すように，流体力による曲げモーメントである 3.15)．k は橋脚の断
面形状から決定する係数(0.04 は円形断面での係数)，v は津波の流速（6.0[m/s]），At は波圧面積[m2]であ
る．同式の第二項目は橋桁と橋脚間の内力 F2 による曲げモーメントである．上部構造に作用する津波作
用力 F1が桁抵抗力 S より小さい場合は，F2と津波作用力 F1は等しくなる．一方，津波作用力 F1が桁抵
抗力Sより大きい場合は，F2と桁抵抗力Sは等しくなる．l1と l2は二つの力のアーム長[m]である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
橋脚の評価結果を図-3.5.5 に示す．図中の β2は，ひび割れモーメント Mcと終局曲げモーメント Muを
橋脚の抵抗力として値を算出した．P1～P3 橋脚は流出しており，β2は Mc，Muともに 1.0 を下回る．この
ことから流出した橋脚は抵抗力が小さいと考えられる．以上より，P3 橋脚の抵抗力が小さいことに起因
して，P3橋脚の流出とともにG4桁が流出したと考えられる． 
 
(3) 志津川地区の上部構造の流出評価 
ここでは，3.3.3 項と同様の方法で志津川地区全体の橋桁の評価を行う．β1 の算出結果を図-3.5.6 に示
す．5つの橋梁の桁（橋梁位置は図-3.5.1参照）を評価した． 
上部構造が流出した橋梁は，八幡川橋りょう（β1=1.36）を除いて β1は全て 1.0 以下，平均値は 0.75 で
あることから，抵抗が小さかったと考えられる．未流出橋梁は，β1が全て 1.0 以上，平均値は 2.84 である
ことから，津波の外力に対して桁の抵抗が十分大きかったと考えられる．以上より，志津川地区の上部構
造の流出状況を評価できている． 
β 2=
M r
/M
a
図-3.5.5 橋脚の流出評価結果（八幡川橋りょう） 
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加えて，図-3.5.7に桁損傷度C の上部構造断面，図-3.5.8に桁損傷度A の上部構造断面を示す．水尻
橋は上り線と下り線の上部構造が独立しており，上り線が単純鋼 H 桁，下り線が単純 RCT 桁の上部構造
である．水尻橋は 3 径間からなり，図-3.5.7 と図-3.5.8 に示すように，1 径間目と 2 径間目は流出して
おらず，3径間目の下り線のみが流出している． 
図-3.5.7 から流出しなかった上部構造形式は PCI 桁であり，この形式は大きい抵抗能力があると分か
る．また，図-3.5.8 に示す流出した上部構造をみると，桁幅が狭く，かつ桁高が高いことが分かる（上
部構造の幅の平均値：桁損傷度C は 9.30m，桁損傷度A は 5.60m，上部構造の高さの平均値：桁損傷度C
は1.29m，桁損傷度Aは 1.81m）． 
ここで上部構造高さが低い場合は津波が作用する面積が小さくなる．一方，上部構造の幅が大きくな
ると，上部構造の重量が大きくなる．よって上部構造の β1 は大きくなる．結果として，上部構造の幅が
大きく，上部構造高さが低い場合，抵抗力が高くなりβ1が大きくなると考えられる． 
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図-3.5.6 上部構造の流出評価結果（志津川地区） 
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(4) 志津川地区の橋脚の流出評価 
図-3.5.9に β2の評価結果を示す．3 橋のうち，2 橋は鉄道橋，1 橋は道路橋である．損傷度A の橋梁の
β2 の値は，平均値で 0.47(Mc)と 0.63(Mu)であり 1.0 より小さな値となり，橋脚が流出しなかった橋梁は
20.06(Mc)，17.81(Mu)と大きな値とる．このことからβ2は流出被害の評価に有効であると考えられる． 
なお，鉄道橋のひび割れモーメントに対する β2 の値が終局曲げモーメントに対する β2 の値より小さく，
これは後述する汐見橋の橋脚との比較からわかるように，橋脚形状や配筋諸元の違いであると考えられる． 
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図-3.5.8 流出していない橋梁（桁損傷度A）の上部構造断面図 
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図-3.5.10 に道路橋と鉄道橋の代表例として，それぞれ汐見橋と八幡川橋りょうの橋脚の概略図を示す．
先ず，鉄筋コンクリート橋脚の配筋に着目すれば，汐見橋の橋脚は八幡川橋と同様の RC 橋脚であるもの
の，鉄筋量が多いため（汐見橋は D19-68 本，八幡川橋りょうは D16-28 本），津波作用力に対する抵抗が
大きいと考えられる．次に，橋脚の断面形状に着目すれば，八幡川橋りょうの橋脚は円形断面に対して，
汐見橋は小判断面となっている．この違いは上部構造の幅が異なるためと考えられる（八幡川橋りょうは
5.5m，汐見橋は 11.3m）．また，汐見橋の橋脚の断面形状は，橋軸直角方向からの津波の作用する面積が
小さいことで（橋脚高さ 1m 当りの面積で八幡川橋りょうは 2.46m2/m，汐見橋は 1.3m2/m），抗力が小さ
くなると考えられる． 
以上より，上部構造が流出しなかった橋梁は，相対的に上部構造の幅が広く，橋脚幅が広い橋梁であ
ることが明らかとなった．β1 と β2 の 2 つの値は大きく異なり，上部構造と橋脚の被害状況を効率的に評
価している．最後に，鉄道橋と道路橋の抵抗力が異なる理由は，主に橋脚の断面形状と鉄筋量の違いと考
えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.5.2 画像解析から推定した志津川地区の津波特性 
津波の高さと流速の分析に 2 つの映像記録を使用した．撮影位置と撮影範囲を図-3.5.11 に示す．津波
高さと流速の評価は八幡橋付近で行った． 
図-3.5.12 に，津波高さの計測方法の説明図を示す．津波が襲来する前の 0.0m 位置は八幡橋付近の水
面位置とした．また，桁長 11.98m を指標として対象計測物の高さを算出している．この結果，静水面か
ら高欄位置までの高さは 5.7m，高欄位置から建物の屋根までの高さは 5.9m，高欄位置から建物の窓まで
の高さは 2.0m である．図-3.5.1 に示す防波堤を津波が超えた時点での時間を 0.0 秒として津波高さの時
系列変化を計測する．7 分 05 秒後には 5.7m 位置の八幡橋の高欄に津波が達し，7 分 53 秒後には 7.7m 位
置の建物の窓まで津波が達している．図-3.5.13 と図-3.5.14 には，7 分 05 秒と 7 分 53 秒時点でのビデ
オ映像を示す． 
12260
135
0
SD295 Φ19 (68)
(b) 汐見橋の橋脚
RC
作用面積：小;
剛度：大
SD295 Φ16 (28)2
460
(a) 八幡川橋りょうの橋脚
2460
RC 作用面積：大;剛度：小
5500mm
11300mm
図-3.5.10 橋脚の断面形状の比較 
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図-3.5.11 撮影位置と撮影方向 
図-3.5.12 八幡橋の側面図 
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同様の方法で，八幡橋の位置における時刻毎の津波高さの計測を行った．図-3.5.15 に津波高と水位の
上昇速度を時刻歴で示す．5.4 分後，津波は八幡川に到達し，その後 9.0 分まで 3.19m/min.の上昇速度で
水位が上昇した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
津波高さと流速の関係の分析内容を示す．図-3.5.13，図-3.5.14 に示したように，八幡川に漂流物 (1) 
や漂流物 (2) などの多くの漂流物が流れてきていることが確認できる．漂流物の流出過程として，漂流
物の漂流状況が確認できる範囲の指標となる2点を抽出し，その距離を計測する．また漂流物がその距離
を移動するのに要する時間を計測し流速を算出する．図-3.5.16 に示すように，漂流物(1)と漂流物(2)を
対象として，流速を計測した．同様の方法で，八幡橋付近での時刻ごとの流速の計測を行った． 
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図-3.5.15 津波高さの時刻歴変化 
図-3.5.16 津波流速の推定 
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図-3.5.17 に，映像解析結果より得られた津波高さと流速の関係を示す．ここで，津波高さが 0m 時点
での流速を 0.0m/sec とする．また，津波高さが最大となり，その後海側に引き始めた時点での流速も
0.0m/s とする．津波高さが 2m に到達するまでに流速は約 6.0m/sec まで大きくなる．その後わずかに減少
するものの，津波高さが桁に到達するまでは引き続き流速は大きくなる．最大流速 7.02m/sec が計測され
たのは，津波が桁に衝突したときである．津波高さが 6.0m まで上昇し八幡橋が浸水したあと，流速は減
少し始め 4.86m/sec となる．この値が図中に示す B の平均流速である．津波高さが 12m まで上昇したあ
と，流速は減少し0m/sec となる． 
同図より，以下に示す2つの特徴があることが確認できる． 
・流速は徐々に増加し，津波が桁に衝突したときに最大流速となる． 
・桁が浸水したあとで流速が減少を始める． 
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この流速増加の原因を考察する． 
映像からは図-3.5.18 に示すように多数の漂流物が津波とともに流出し，八幡橋の上部構造に作用した
状態が確認できる．この漂流物が上部構造の海側に留まる影響で，一時的に津波の流れが妨げられる．そ
の後，津波高が増加し，突如，橋梁の路面に乗り上がった状態で大きな流速で流れ出す．このことが，津
波が上部構造に作用した際の流速増加の原因であると考えられる． 
更に，八幡川橋の上部構造の頂部と堤防天端高が同じ高さであるため，桁が完全に浸水するとともに
陸上に津波が氾濫する．このため，それまでは河川方向に遡上していた津波の流れが堤内地側へ分散する
ことで流速が突然減少したと推察される． 
 
 
図-3.5.17 流速と高さの関係（八幡橋） 
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3.5.3 津波作用力評価式の検討 
前項に整理した八幡橋での津波高さの変化より，上部構造流出について 2 種類のメカニズムを提案す
る．メカニズム 1は，津波が上部構造に作用し始め，完全に浸水していない状態である．メカニズム2は，
上部構造が完全に浸水し浮力が発生している状態である．これらのメカニズムの模式図を図-3.5.19，図-
3.5.20 に示す．また，これらの図に示す上部構造断面図は八幡橋の上部構造であり，PC-I 桁で，幅が
8.2m，高さが1.069mである． 
 
(1) メカニズム１ 
メカニズム 1 は，図-3.5.19 に示すように津波が上部構造に作用し始めた状態である．この状態では，
上部構造が完全に浸水しておらず，上流側と下流側で水位差がある．下流側の水面は，高欄の最高部と同
程度の高さであり，上流側の水面は，上部構造の底面と同程度の高さである．上部構造に作用する主な力
として，水平方向には流体力，静水圧，摩擦力が作用し，鉛直方向には重力が作用している．流出メカニ
ズム1は図-3.5.17のA（平均流速6.80m/sec）に相当する． 
メカニズム 1 について，流出によって分類した新たな β 値の定義によって詳細に桁流出を評価する．1
つ目は β1(s)とし，式(3.5.1)と式(3.5.2)より津波作用力と桁抵抗力の比を算出する．この β1(s)は前述の β1に
相当し，(s)は simplicity(簡易)を表す．2 つ目は β1(p)として，particular(詳細)に作用力を評価するという意
味で，流体力(第 1 項)と慣性力(第 2 項)，静水圧(第 3 項)の 3 つの項で構成される式(3.5.6)から津波作用力
を算出する． 
 
(3.5.6) 
 
ここに， ρw は水の密度(1030[kg/m3])，Cd は抗力係数（幅 B と高さ D の比より算出し，ここでは 1.33），
v は津波の流速[m/sec]，A は上部構造の有効鉛直投影面積[m2]，Cm は慣性係数（1.0），B は桁幅[m]，
dv/dtは津波流速の加速度[m/sec2]，h1 [m]とA1 [m2]は水深と津波作用側の作用面積，h2 [m]とA2 [m2]は水深
と上部構造上流側の作用面積である． 
図-3.5.18 八幡橋周りの津波状況 
 2 1 1 2 212 w d m w w w
dvF C Av C AB gh A gh A
dt
      
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まず，流体力と慣性力について評価する．前述の図-3.5.17 に示すように，エリア A の平均流速
6.80m/sec と津波流速の加速度 a1 (0.06m/sec2)を適用し，412.5kN と求められる．続いて，静水圧は図-
3.5.19 に示すように，津波が上部構造に作用する下流側は，高欄の最高部まで評価する．この力は静水
圧を考慮したことにより 146.9kN である．桁の上流側に関しては，橋桁の最下部に津波が作用しているた
め，静水圧は無視する．流体力(412.5kN)は静水圧(146.9kN)の約 2.81 倍である．一方で，式(3.5.6)の慣性
力は，流体力の 1.6%である 6.5kN という小さい値である．これは，津波作用力を算出する際に，抗力の
みが簡単に考えられていることが挙げられる．桁の抵抗力は，式(3.5.2)より算出し，1,545kN と求められ
る．この結果，メカニズム1は流速 6.80m/secを適用した β1 (p)は2.76，β1 (s)は3.80となる． 
 
(2) メカニズム２ 
図-3.5.20 に示すように，メカニズム 2 は津波によって上部構造が完全に浸水した状態に相当し，メカ
ニズム1のような水位差はなくなる．この状態は，上部構造は主に水平方向の流体力による作用力や，鉛
直方向の重力や浮力，摩擦力による影響がある．メカニズム1と比較すると，静水圧はなくなり，浮力の
影響により上部構造重量が減少することで摩擦力が減少する．メカニズム 2 は，図-3.5.17 中の B（平均
流速4.86m/sec）に相当する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
メカニズム 2 として，β1(s,b)は式(3.5.1)による津波作用力を，β1(p,b)は式(3.5.6)による津波作用力を考慮
し，β1(p,b)の算出の際には，水頭差を無視して流体力と慣性力を考慮している．また，桁は完全に浸水し
ており，桁抵抗力を算出する際は，式(3.5.7)に示すように浮力を考慮する．ここで，β1(s,b)，β1(p,b)におけ
る bはbuoyancy(浮力)の頭文字を示し，抵抗力の評価に浮力を考慮していることを意味する． 
図-3.5.19 メカニズム1（津波が橋桁に作用し始める時点） 
図-3.5.20 メカニズム2（橋桁が全部浸水した時点） 
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 S W U    (3.5.7) 
ここで，S は桁抵抗力[kN]，μは摩擦係数，W上部工重量[kN]，Uは式(1.3.3.8)から算出される浮力[kN] 
wU gV  (3.5.8) 
ここで， V は津波内部の橋桁体積[m3]． 
図-3.5.17 に示す B の平均流速 4.86m/sec と加速度 0.01m/sec2を津波作用力の算出に使用する．桁抵抗
力と津波作用力はそれぞれ 1146.4kN と 208.2kN である．メカニズム 2 は流速 4.86m/sec を適用し β1(p,b)は
5.51，β1(s,b) は4.88である． 
図-3.5.21 に 4 種類の β1を示す．メカニズム 1 において式(3.5.1)を使用すると，津波作用力は 559.4kN
から 407.0kN へ約 27%減少する．メカニズム 2 において式(3.5.1)を使用すると，ほとんど違いがないこと
が確認できる．簡易的な評価方法と詳細な評価方法からの結果が同様の傾向を示しているので，簡易的に
評価できる式(3.4.1)から算出できる β1(s)とβ1(s,b)は，本来の評価を行うのに有効であると考えられる． 
その結果，2 種類のメカニズムの β1は 1.0 より大きな値となり，それらの値で上部構造が未流出であっ
たことが説明できる．それに加えて，浮力を考慮していないにも関わらずメカニズム 1 での β1 が比較的
小さいことから，流速が大きい状態が危険であるということがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.6 まとめ 
 
東北地方太平洋沖地震で発生した津波による橋梁被害について，東北沿岸の浸水域に架橋される 39 橋
を対象に現地調査および被害分析を実施した．さらに志津川地区に焦点を絞り，津波作用力の評価式の検
討を行った．その結果，以下の結論を得た． 
 
(1) 分析の対象とした 39 橋梁のうち，49%に相当する 19 橋は上部構造が完全に流出した桁損傷度 A に
分類されるが，残りの51%に相当する20 橋は，そのままで機能を維持できる桁損傷度Cに分類され
る．上部構造形式について，PC 桁，RC 桁，鋼桁，鋼トラス桁に分類して桁損傷度を整理した結果，
いずれの形式も約半数が桁損傷度Aに分類され，上部構造形式に被害状況の傾向は無い． 
図-3.5.20 二つのメカニズムに対するβ1の結果 
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(2) 東北沿岸部の画像解析に基づく津波の平均流速 6.0m/sec を用いて桁抵抗力作用力比 β 値を整理した
結果，桁損傷度 A と C の平均値はそれぞれ 0.89，1.52 と明確な差が生じた．このように，桁損傷度
の平均値で見れば β 値の上部構造の流出評価指標としての有用性が見いだせる．さらに，β 値が 2.5
を超える橋梁は 4 橋であるが，いずれも橋面積あたりの重量の重い道路橋のコンクリート桁である
事に加え，桁高に比べて橋の総幅が比較的大きい扁平な形状である．このことから，上部構造が扁
平な形状であれば極めて流出しにくいといえる．一方で，β値の流出被害評価においては，精度の高
い流速の把握と桁形式の橋梁では桁間の残留空気による浮力の評価が必要である． 
(3) 画像解析で得た津波流速の平均値は 6.0m/sec であり，最大でも 8.0m/sec である．平均流速 6.0m/sec
を用いた水平作用力は，簡易的に算出した桁抵抗力に対して最大でも 1.6 倍程度であり，この流速に
耐えられるように設計することは不可能な規模では無い． 
(4) 画像解析結果で得た流速に基づき再算出した β 値と被害程度との関係より，平均流速を用いた評価
に対して概ね変化は小さかったが，一部地域では大きな変化が見られた．また，同一地域でも流速
には極めて大きい差異があることから，β 値が 1.0 近傍では，流出被害と整合しない傾向となりやす
いことが考えられる． 
(5) 摩擦抵抗力を評価した桁抵抗力作用力比 β 値に一部桁損傷度と整合しないことが確認されることに
ついて，支承の抵抗力を評価した結果，金属支承を有する小泉大橋では，支承の水平方向抵抗力は
摩擦抵抗力に対して 70%程度に減少する．これは許容応力度を鋼材の降伏点に換算した係数と設計
水平震度の積と，摩擦係数の比率に一致する． 
(6) 支承抵抗力の算出が可能であった 21 橋梁を対象に支承抵抗力と摩擦抵抗力を比較すると，ゴム支承
の場合は支承抵抗力が摩擦抵抗力を上回る．また，金属支承の場合でも同様のケースが存在する．
この傾向は死荷重反力が小さい橋梁に見られ，これらの構造的特徴は桁本数が多いことや支間長が
短いことが挙げられる．一方，金属支承の場合は，最小で 0.56 倍まで減少するケースも存在し，支
承抵抗力と摩擦抵抗力の抵抗力比は，上昇するケースと減少するケースの双方の傾向が見られた．
抵抗力の評価に支承抵抗力を加えて修正した βs 値と桁損傷度との関係は，桁損傷度A は大局的に大
きな変化は無い一方で，桁損傷度 C で整合しない橋梁の割合は，83％から 42％へと減少し，極めて
有意な改善をみる． 
(7) 志津川地区の橋梁の流出評価より，2 つの損傷ランク β1と β2には大きな違いが確認でき，β1と β2そ
れぞれで橋桁や橋脚の流出評価に有効である．この結果を用いて上部構造に加えて橋脚も流出した
橋脚八幡川橋梁（鉄道橋）と上部構造，橋脚ともに未流出の汐見橋（道路橋）の橋脚の抵抗能力を
比較すると，橋脚形状の違いによる抵抗力に差が生じており，汐見橋（道路橋）は，橋脚に対する
橋軸直角方向からの津波の作用する面積が小さいことに加え，津波作用方向の橋脚幅が大きいため
に津波作用に対して非常に大きな剛性を有する．平行方向からの津波の作用する面積が大きい．道
路橋の場合は鉄道橋に比較して広幅員となることが，橋脚の剛性の増加に繋がっており，このため
道路橋の場合は津波の作用力に対する橋脚の剛性が高いと考えられる． 
(8) 八幡橋の詳細流出分析より，津波の水位が桁下に到達した時点と桁が完全に水没した時点の 2 種類
の流出メカニズムについて津波の流速に基づく簡易な評価式と詳細な評価式のそれぞれで算出した
津波作用力は，いずれのメカニズムにおいてもほとんど違いが無い．このことから橋梁に作用する
際の流速を把握することが出来れば，流速の 2 乗を関数とする簡易的な評価式で津波作用力を評価
することが可能である．なお，八幡橋に作用した津波特性は浮力を考慮していない流出メカニズム 1
の方が流速が速いため，抵抗力に浮力の影響を考慮しないにも関わらず危険である． 
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第４章 地区毎の詳細な被害の分析 
 
4.1 詳細分析の概要 
 
前章ではマクロ的な被害分析の結果から，桁抵抗力作用力 β値に流出評価の有用性とともに，流出しに
くい桁形状の特徴を明らかにした．加えて，流速の2乗を関数とする評価式で簡易的に津波作用力を評価
することが可能であることを明らかにした．第1章に前述したが，現状の津波作用力を評価する上で問題
となるのは，橋梁に作用する際の津波の形状が段波であるか否か，段波でなければどの様な作用なのかを
明らかにする必要がる．このような課題を解決するために，東日本大震災で撮影された陸域に襲来する津
波の画像資料を分析することは非常に有義であると考えられる．さらには，橋梁に作用する津波特性を推
定するためのツールとして，非線形長波理論の再現性を明確にすることが重要と考えられる．本章では前
述の課題1における津波の作用の実態の解明と，課題2の非線形長波理論に基づいた数値解析の再現性と
被害の説明性の把握を行うために，地域毎に詳細な被害分析を実施した結果をまとめる． 
図-4.1.1 に，地域毎の詳細被害分析を実施する対象地域を示した．対象地域は，東日本大震災による
津波の模様が撮影された画像が存在する[a] 志津川地区，[b] 歌津地区，[c] 小泉地区，[d] 陸前高田地区，
[e] 釜石地区の合計 5 地区であるが，後述する非線形長波理論に基づく数値解析は[a] 志津川地区を除く 4
地区で実施した．本論文では，まず，比較的画像資料が鮮明で多数存在することに加えて，津波の影響で
流出した橋梁が存在する[d] 陸前高田地区と流出しなかった橋梁が存在する[d] 陸前高田地区について詳
述し，次いで[b] 歌津地区と[c] 小泉地区について述べる．被害分析の具体的な方法は，画像解析に基づ
いた流速と水位の時刻歴より橋梁に作用した際の津波の波形状と流速を求める．次いで，数値解析（津波
遡上伝播解析）で得られた結果の再現性を画像解析結果との比較から検証し，橋梁上部構造の流出メカニ
ズムの説明を試みる． 
また，4.6 節には数値解析を実施した 4 地区の流出評価結果をまとめ，橋梁の流出評価を行う上での数
値解析の有用性を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-4.1.1 詳細な被害分析の対象地域と橋梁位置 
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4.2 陸前高田地区の被害分析 
 
4.2.1 橋梁の被害状況 
図-4.2.1に陸前高田地区の津波浸水範囲と現地調査により確認した橋梁位置と桁流出の有無を示す．
同図に示すように，陸前高田地区では今時津波による浸水域に位置する全23橋中，10橋の半数近くが上部
構造の流出被害が生じている．流出被害が生じた橋梁の多くは海岸線近傍であるか，または同地区内で最
も大きな河川である気仙川を渡架する橋梁である．また，沼田跨線橋に代表される陸上橋にも流出被害が
確認されることも特徴的である．一方，同図中に示す川原川や浜田川は，気仙川に比べて小規模な河川で
あり，多数の橋梁が存在するものの，流出被害が生じた橋梁の数は少なく，川原川では2橋，浜田川では1
橋にとどまる． 
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気仙大橋の断面図と側面図をそれぞれ，図-4.2.2，図-4.2.3に示す．気仙大橋は橋長 181.5m の 3 径間
連続と 2 径間連続の合計 5 径間の非合成鋼連続鈑桁橋である．図-4.2.2 に示すように，幅員構成は車道
が 8.5m であり，両側歩道はそれぞれ 2.0m，全幅員が 13.3m で厚さ 220mm の RC 床版を有する．桁の特
徴としては，全幅員 13.3m を 4 主桁で支えることから主桁間隔が 3.5m，張出し長が 1.4m と，RC 床版と
しては比較的支間長が大きい． 
図-4.2.4に気仙大橋の流出状況を示す．流出した桁は全 5 径間で，右岸側 3 径間が約 330m，左岸側 2
径間が約 290m 上流に移動しており，主桁と分離した床版の一部が主桁よりもさらに上流に移動している．
また，河川堤防は両岸ともに気仙大橋の直上流でのみ破堤し，堤内地側に浸水している．橋梁の損傷状況
は，全桁が流出しているものの，残された下部構造に目立った損傷はみられない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.2.2 画像解析に基づく陸域を遡上する津波の分析 
現地調査によって陸前高田地区に襲来した遡上津波を撮影した岩手県警の空撮動画をはじめとする複
数の画像資料を入手しており，これらの資料を用いて，流速や波形状等の津波特性の分析を行った． 
特に気仙川河口部には，津波の進行を妨げる構造物が無く，越流等の影響を受けない津波特性が純粋
に現れていると考えられる．このことから，本節で述べる画像解析は，主に気仙川を遡上する津波特性を
推定し，後述の数値解析結果の妥当性指標を得ることに加え，河川を遡上する津波の波形状の実態把握を
目的とする． 
 
(1) 気仙川の遡上状況 
図-4.2.5 に分析に用いた資料の撮影方向を示す．本分析では陸上部で撮影された 2 つの写真画像群[A]，
[B]と，上空から撮影された映像[C]の合計 3 つの映像資料を用いており，同図はこの 3 つの資料の撮影位
置と撮影方向を示している．[A]は気仙川に架かる姉歯橋の西側から撮影されており，気仙川を遡上する
津波を追ったため撮影方向や範囲が時間とともに変化する．[B]は[A]と同様の連続した写真群であり，津
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95 
波の方向に正対する向きから撮影されている．[C]は岩手県警のヘリコプタ－から撮影されており，撮影
位置は常に上空を移動する．なお，各資料の撮影時刻は撮影機器の設定時刻等により誤差が生じていたた
め，最も撮影時間の長い[B]の撮影時刻を基準とし，同一の車が橋をわたる瞬間などの 3 つの資料に共通
して出現する特定のイベントからタイムラインを同期した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.6 に気仙川を遡上する津波を捉えた空撮映像の画像キャプチャを示す．同図より気仙川を遡上
する津波の先端部は，内陸を遡上する津波に比べると先行して遡上していることが確認できる．なお撮影
時刻は 15 時 29 分 14 秒である．図-4.2.7は気仙川を遡上する津波先端部の移動速度の推定例を示す．同
図が撮影された時刻から 20 秒後に，波の先端が約 110m 上流に移動していることから，波頭の移動速度
は概ね 5.5[m/sec]であると推定できる．図-4.2.8 には，漂流物を用いた津波流速の推定例を示す．同図は，
気仙大橋の 650m 上流に位置する姉歯橋の桁前で確認された漂流物の移動速度を測定した例であり，写真
の撮影時間間隔と移動距離から，流速は概ね5.5m/sec であることがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.5 画像解析に用いた画像資料の撮影位置 
図-4.2.6 陸前高田地区の海岸線に襲来する津波の画像 
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このような評価手法を用いて各資料から推定した河川堤防に対する津波先端部の角度と流速を図-
4.2.9 に示す．先端部の角度は図中[4]で示す姉歯橋付近まで堤防に対して直角であることから気仙川に対
して概ね直角に津波が入射したと推定される．[4]の位置より上流は津波の左岸側部分が高水敷上に乗り
上げて進行が遅れる傾向が見受けられるが，低水路内の波先端部は，[4]より下流側と同様に河川堤防の
延長方向に対して直角である．波頭の移動速度は同図に示すように姉歯橋付近までは概ね 5～6m/sec であ
る．高水敷のある[4]より上流側では，ばらつきがあるものの下流側に比べて大きな流速が得られており，
これは図中[4]に示すように高水敷が出現することで生じる河川断面の変化が移動速度に影響を与えてい
ると推察される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 気仙川を遡上する津波の形状 
図-4.2.10 に撮影範囲[A]による写真画像から推定した気仙大橋付近における津波先端部を示す．波頭
は高さ 2m 程度の段波になっており，波が上流部へ遡上しても先端部の形状に変化は見られず，段波の形
状を呈したまま河川内を遡上する．この際の波頭の移動速度は，前述したように，5.5 m/sec である． 
前述のように局所的な波形状推定と同様の手順で推定した気仙川を遡上する津波の波形状の模式図を図-
4.2.11 に示す．同図はタイムラインを統一した各資料によって推定した局所的な波形状を，誤差 5 秒以
内を同一の時刻とみなして合成し，代表例として 15 時 28 分 06 秒における推定結果を示している．撮影
範囲 A-2 に分類される中間部は撮影枚数が少なく，同時刻から 5 秒以内の波形状が得られなかったもの
の，撮影範囲 A－2 の他の時刻の全ての写真や上空[C]からの映像において特徴的な大きな波や水位変化
図-4.2.7 気仙川を遡上する津波状況 図-4.2.8 漂流物による津波流速の推定例 
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が確認されず，一様に波先端部に向かって水位が低下していることから，予測範囲として撮影範囲 B よ
り得られた水面に破線を用いて連続させ表現している．なお，図中に示したように，波の先端で水面が切
り立って水位が急変する箇所，砕波状にとなる先端から 50m の範囲，以降の後続する水位が緩やかに上
昇する範囲をそれぞれ波頭，波先部，準定常的な持続流と定義する． 
遡上する津波の波頭は砕波しており，前述したように波先部に概ね 2m 程度の高さを持つ砕波段波であ
る．この波先部を有したまま 5～6m/sec の速度で上流方向へ遡上する．水面勾配に着目して評価すると，
波先部の勾配は i=1/42 と大きいものの，準定常的な持続流の水面勾配が概ね i=1/85 と非常に緩いことか
ら，波頭が通過した直後の波先部は水面が急激に上昇するが，その後の上昇傾向は比較的緩やかであると
推測される． 
以上より，気仙川を遡上した津波は，波先部に概ね高さ 2m 程度の段波を呈したまま 5m/s 程度の速度
で遡上しており，全体の波形状としてみれば波先部の勾配が急であるものの，後続する波の勾配は非常に
緩やかという特徴がある． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 気仙川を遡上する津波の形状 
ここでは，気仙大橋に作用する代表的な時刻を 2 つ取り出し，図-4.2.12，図-4.2.13 に模式的に図化
した．先ず，図-4.2.12 に示すのは気仙大橋の橋脚位置に津波先端が到達した時刻の波形状である．前節
で評価したように，遡上津波の先端部は 2m 程度の波高を持つ段波状の波形状を有しているのに対して，
気仙大橋の桁下は河床から 8.7m であるため，図に示すようにこの段波状の先端部は橋梁の桁に直接作用
しないことが分かる． 
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次に図-4.2.13に示すのは，気仙川を遡上する津波が気仙大橋の桁下に到達した時点の波形状の模式図
である．同図のように，気仙大橋に津波が作用し始めると，桁側面に衝突した津波が跳ね上がり水面は白
く波立つ．一方，上流側の桁側面は，下流側と比較すると波の大きさは若干小さいものの，桁下を通過し
た波が飛沫状に跳ね上がっている様子が確認できる．このことから同図に示すような津波の水位が桁の高
さを超えない状態では，桁を挟んで上下流での水位差は1～2m程度であると推測される． 
図-4.2.14 に示すのは，撮影位置[A]からの連続写真に基づく気仙大橋の P4 橋脚の時刻歴水位変化であ
る．横軸の開始時刻は津波先端部が気仙大橋に到達した時刻である．同図より，先端部が到達して概ね
20 秒の間に水位が急激に上昇する．その後気仙大橋の橋脚上面高さまでは概ね一様に上昇し，橋脚上面
に達すると上昇傾向が緩やかになる．この水位上昇が緩やかとなる変化は，橋脚上面の高さが河川堤防の
高さとほぼ一致していることから，水位が堤防高さに到達して堤内地側に越流を開始したために生じたと
推察される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.2.3 数値解析による津波の伝播過程と遡上状況の分析 
本項では，陸前高田地区全体を分析対象として実施した数値シミュレーションについて，その諸元を
示すとともに，数値解析結果に基づく津波の遡上状況や津波特性の時間経過に伴う変化等を述べる．また，
気仙大橋を代表例として数値解析から得た時々刻々と変化する流速の値を用いて，上部構造の流出メカニ
ズムの説明を試みる． 
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(1) 解析条件 
数値解析は式 (4.2.1) ，式 (4.2.2) ，式 (4.2.3) を支配方程式とする非線形長波理論に基いている． 
0M N
t x y
        (4.2.1) 
2 2 2 2
7 3 0
M M MN gngD M M N
t x D y D x D
                   
 (4.2.2) 
2 2 2 2
7 3 0
N MN N gngD N M N
t x D y D y D
                    
 (4.2.3) 
ここに，η は津波水位，D ( = η + h ) は全水位，h は静水深，Mと N は x 方向と y 方向の流量フラック
スである．変数の配置法はStaggered格子であり差分スキームはLeap-Frog法である．解析の主要な諸元を
以下に示す． 
a) 波源は藤井佐竹モデル(Ver4.6)を用い，宮城県北部沖のGPS波浪計の最高潮位T.P.+5.7 mを再現するべく，
地震規模が変化しない程度に3領域のすべり量を1.5とした． 
b) 海底地殻変動は Mnshinha and Smylie の方法で与えた4.1)． 
c) 解析領域は図-4.2.15，図-4.2.16に示すように，AからGの7階層とし最小のG領域で6 mのメッシュと
した． 
d) 地形データは国土地理院が公開する5 mメッシュデータを最小解析領域のGに用いており，海岸部は図
-4.2.16に示すように被災後の地形状態をそのまま用いた． 
e) Manningの粗度係数は全領域で一律0.025とした． 
f) 初期潮位は気象庁観測値からT.P.+1.4 mとした． 
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図-4.2.15 解析領域（A～D）とメッシュサイズ 
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g) 計算時間間隔は1000分の1秒，計算再現時間は3時間として，計算結果の出力は5秒間隔とした． 
h) 波先端の遡上条件は地盤高さからの水位差が10-5[m]を超える際に遡上を開始することとしている． 
i) 海岸堤防は計算格子より幅が広い地形データとしてモデル化しており，本間の越流公式に基づく越流
条件と組み合わせて取り扱っている． 
図-4.2.16に最小領域であるG領域の平面図を示すとともに，解析結果の抽出位置を併せて示した．後
述するように，気仙川の遡上状況の再現性を画像解析結果と比較するために，同図に示すように河川域
A-A’の縦断線を着目断面とした．これらの縦断線は延長 2km を 5m ピッチで設定している．なお同図に
おける領域Eから領域Gの範囲は図-20に示す領域に対応する． 
 
(2) 解析結果の分析 
図-4.2.17に数値解析結果に基づく浸水範囲と国土地理院から公開される2万5千分の1の浸水範囲の比
較を示す．比較した範囲は数値解析上の最小解析領域Gと同範囲の国土地理院が公開する浸水範囲である． 
同図に示すように，実際の浸水面積が9.1 km2であるのに対して，数値解析結果に基づく浸水面積は9.4 
km2と4%程度の微小な誤差は伴うものの，概ね非常に良好に浸水範囲が再現される． 
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図-4.2.17 浸水範囲の比較 
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数値解析結果による浸水面積が実際よりも若干大きい範囲となる原因は，波源モデルや計算式等，
様々な要因が考えられるが，特に地形モデルに被災後の地形データを用いたため，つまり，被災前に存在
していた海岸線付近の砂浜や防潮堤が，数値解析上は無いものとして評価されたためと考えられる． 
次いで図-4.2.18 には，実測値と数値解析結果について流速と浸水高をそれぞれ比較した結果を示す．
同図(a)は画像解析から得た流速と数値解析による同地点の最大流速値の比較図である．同図から，最大
流速の平均値は，画像解析と数値解析でそれぞれ 6.3 m/sec，5.3 m/sec と差異が認められるものの，数値
解析は実測値と概ね同程度の流速が再現される． 
また，同図(c)には前述の浸水高 4.2)と同位置で抽出した数値解析結果の最大浸水高を示す．図の下段に
示す通り，実測の浸水高の平均値が 13.8 m であるのに対して，数値解析で得た浸水高は 14.6 m と約 6%
の微小な差異であることがわかる．これらの結果をもって，本研究に用いた数値解析は後述する分析に耐
え得る精度を有すると判断した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.19 に示すのは，気仙川縦断方向の津波特性を把握するために設定した A-A’断面の解析結果で
ある．同図から，気仙川を遡上した津波の最大浸水高分布と最大流速分布，およびその発生時刻が確認で
きる．ここで述べる最大浸水高分布や最大流速分布とは，計算対象時間内におけるそれぞれの最大値をプ
ロットしたものである． 
浸水高は河川上流，すなわち内陸の山間部に近づくほど大きな最大値をとる．これは，陸奥に行くに
従って左右岸の丘陵地が迫ることで気仙川に津波が集中するためと考えられる．一方，最大流速分布では
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縦断方向に大きな差がみられる．気仙大橋上流部では 7.4 m/sec と特に大きな値をとるものの，姉歯橋上
流部では4 m/sec程度まで低下する．これは前述の図-4.2.9に示されるように，姉歯橋近傍に着目すれば，
堤防線形が屈曲しているとともに，全体の流向と方向が異なる地点であることがわかる．一方，大きな最
大流速となる気仙大橋付近では，遡上する津波全体の流向と河川堤防の線形が並行である．これらのこと
から，津波の進行方向と気仙川の堤防線形の方向が概ね一致する場合は最大流速が増加し，一致しない場
合は流れが阻害されるために最大流速が減少すると推定される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.2.4 橋梁の流出メカニズムの評価 
図-4.2.20に，気仙大橋を対象とした数値解析における結果抽出点と評価手法を示す．解析結果は抽出
点毎に浸水高と流速の時刻歴が得られるが，それらに生じる微小な誤差や局所的な特異値を除去すること
を目的として，桁長×幅員を1つの平面として，平面を10mピッチで設置した着目点の結果を平均化した．
すなわち，図に示すように[R]の右岸側3径間部と[L]の左岸側2径間部のそれぞれ1連の桁に対して1平面と
して，1平面内の24または16着目点を平均化した値を用いて桁に作用した津波特性を評価した． 
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図-4.2.21に気仙大橋のP4橋脚位置で計測した画像解析で得た時刻歴水位変化と，数値解析による右岸
側の平均値[R]との比較を示す．縦軸は浸水高で統一しており，横軸は経過時間である．ここで，時刻は
数値解析結果と画像解析結果の双方の浸水高が桁下浸水時となる時刻（図中の[C]）を基準として同定し
た．同図に示す約3分45秒間の両者の結果を比べると，画像解析より算出した浸水高の時刻歴は図中[A]か
ら[B]までの水位上昇開始時とその後の[B]から[D]までの上昇の傾向に差違が見られ，それぞれの上昇速
度は3.8m/min，1.7m/min，3分45秒間の全体の上昇速度は2.0m/minであるのに対し，数値解析の浸水高は
時間の経過とともに一様に上昇し，その上昇速度は1.5m/minである．全体を通しての上昇量は画像解析結
果では7.16m上昇するのに対して，数値解析結果は3分45秒間に6.77m上昇する．水位上昇を開始する[A]-
[B] 間では両者の水位上昇速度に差異がみられるものの，その後の上昇速度は概ね同様の上昇速度となる
ため，全体を通しての上昇量の差は，水位上昇開始の速度の違いによる差と考えられる． 
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図-4.2.22に，数値解析によって得られた流速と浸水高の時刻歴変化をそれぞれ上段と下段に示す．同
図は地震発生時，すなわち数値解析上の断層にずれが発生した時点を0分として，以降の35分後から60分
後の25分間を横軸に示した．図中に示す[a]点と[b]点はそれぞれ津波水位が桁に達した時刻と橋が完全に
水没した時刻の浸水高を示す． 
浸水高は地震発生から38分後頃から上昇を始め，46分頃に最大浸水高に至る．また流速は上昇を始め
てから水位が気仙大橋の桁下の高さに至る時点で3.5m/secとなる．桁が完全に水没する時点で4.9m/secと
なった後，最大流速6.1m/sec（図中の[c]）を迎える．最大流速に達した後，流速は減少を始めるものの，
水位は上昇を続け，その後最大浸水高時点で流速は負の値となることから，引き波に転じることで水位が
減少すると考えられる．なお右岸側[A]と左岸側[B]とで大きな差は見られない． 
気仙大橋を対象とし，数値解析で得た流速より水平方向の作用力と抵抗力の関係を算出した結果を図-
4.2.23に示す．なお，同図は式（6）で作用力 F を，式（7）で抵抗力 S を算出しており，式中の抗力
係数 Cd は文献4.3)より，摩擦係数 μ は Rabbat らの実験結果4.4)から平均的な値として0.6を設定した．な
お，気仙大橋の上部構造と橋脚上面は支承で連結されているが，破壊形態が多様であることから，最低限
発揮されるであろう上部構造の重量による摩擦抵抗のみを評価している． 
21
2 w d hF C v A  (4.2.4) 
 S W U    (4.2.5) 
ここで，ρwは水の密度，vは流速，Ahは上部構造の下流側の被圧面積，Wは上部構造の重量であり，浮
力Uは，桁下に水位が到達するまではゼロ，桁が完全に浸水した時点で上部構造の体積に相当する浮力が
生じるとして，この間の浮力は線形的に増加すると仮定している． 
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同図より，図中に示す[a]の桁下に水位が到達した40分45秒の時点では水平作用力と抵抗力はそれぞれ
2955kN，8580kNと水平作用力は抵抗力を下回る．その後水位の上昇に伴って前述のように流速が増加す
るために水平作用力は上昇し，一方で桁の浸水が開始するため抵抗力は減少する．図中に示す[b]の位置
の42分10秒で桁は完全に水没して水平作用力と抵抗力はそれぞれ5852kN，5603kNとなり，水平作用力が
抵抗力を上回る．水平作用力が抵抗力を上回る時間帯は42分10秒から45分25秒までの3分間であるが，こ
の間に上部構造が流出した可能性が高いと考えることができる． 
図-4.2.24に示すのは，気仙大橋が流出したと推定される瞬間の写真である．同図から，気仙大橋の上
部構造は水没した状態であり，橋面上に設置された照明柱が傾きながら移動している様子が確認できる．
この写真の撮影時刻から推定すると，気仙大橋が流出したのは地震発生から44分34秒後であり，この時刻
は図-4.2.23に前述した流出危険域の時間帯に該当する． 
以上の分析結果から，気仙大橋の上部構造は図-4.2.25 に示すように徐々に上昇した津波が作用した状
態で，流れによる水平方向の流速の影響によって発生した水平作用力が抵抗力を上回ることで流出したと
推定される．さらには画像に示される流出被害の説明性が良好であることから，数値解析から得た流速を
用いた津波作用力の評価手法は，橋梁の流出被害の推定に有効である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.2.24 気仙大橋が流出したと推定される瞬間 
図-4.2.25 桁の流出状況 
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4.3 釜石地区の被害分析 
 
4.3.1 橋梁の被害状況 
国土地理院 4.5)によれば，釜石地区の浸水範囲は 7 km2に及ぶ．図-4.3.1 に示すように橋梁の被害は同
地区の市街地を流下する甲子川を渡架する矢の浦水管橋のみが流出し，一般国道 45 号の矢の浦橋をはじ
めとする多数の橋梁群は流出を免れている．これは他の沿岸地区に比して橋梁の流出被害が少ない傾向で
ある． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.3.2，図-4.3.3 のそれぞれに現地調査の結果から復元した矢の浦橋の側面図と断面図を示す．矢
の浦橋は昭和 55 年道路橋示方書が適用される橋長 108.4m，1 支間長が 36.0m 程度の 3 径間連続鋼床版 I
桁である．図-4.2.27 に示すように，矢の浦橋は鋼床版が採用され，桁中央で最大 1400mm の桁高が A1，
A2 それぞれ 950mm，1000mm と桁端部に向かって変化する．併せて，全幅員も同様に変化しており，大
船渡側から宮古側に向かって，幅員は 14.800m から 17.650m となる．桁本数は 10 本と多く，全幅員の変
化とともに床版支間も変化する．このことから，矢の浦橋は，桁高が比較的低く，幅員が広いことに加え，
桁本数が多いという構造的特徴を有する． 
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代表として矢の浦橋と，その上流側の矢の浦水管橋の被害の状況を図-4.3.4 に示す．矢の浦橋は橋面
の防護柵に津波の影響と思われる損傷が確認されるが，上部構造は未流出であり，支承や下部構造にも損
傷は確認されない． 
図-4.3.1 に示したように，10 橋中 9 橋が未流出であり，唯一，上流側の矢の浦水管橋の 2 径間にのみ
流出被害が確認される．釜石地区全体では流出被害は絶対的に数が少ないのが特徴的である．（独法）港
湾空港技術研究所によれば，湾口防波堤に津波の減勢効果 4.6)があったとされることから，このことが釜
石地区の橋梁群に被害状況が少ない理由と考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
釜石湾口防波堤は，釜石湾における津波対策を兼ねた防波堤として建設され，世界最大水深(-63m)に設
置される防波堤として平成20年に完成している 4.6)． 
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図-4.3.4 矢の浦橋周辺の被害状況 
図-4.3.5 釜石湾口防波堤平面図 4.6) 
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図4-.3.5，図-4.3.6に示すように，北堤990 mと南堤670 mからなり，開口部300 mについても，締
切効果を高めるために潜堤が設置されている．図-4.3.6 に示すように，北堤については深部 2 区と 3 区
は下部が台形のスリットケーソンで，それ以外は通常の矩型スリットケーソンである．一方，南堤につい
ては最深部の3函のみが台形で，ほかは矩型スリットケーソンとなっている．開口部潜堤には矩型のハイ
ブリッドケーソンが用いられる． 
この釜石湾口防波堤は，明治三陸地震津波および昭和三陸地震津波クラスを対象として設計されてお
り，防波堤位置での設計津波波高は5.0 m，堤内外の最大水位差は2.8 m，開口部最大流速は8.2 m/sec で
あった．なお，外力としては設計津波による波力よりも50年確率波浪(周期13 sec，波高13.3 m)による波
力の方が厳しく，防波堤の断面は波浪によって決定されている． 
東北地方太平洋沖地震津波によって発生した湾口防波堤の被災状況は，参考文献 4.6)によれば，目視お
よびナローマルチビーム測探機によって確認されている． 
図-4.3.7 に，湾口防波堤の被災状況を示す 4.6)．図中右下の南堤は，22 函(深部 19 函，浅部 3 函)全長
670 m のうち，最深部(開口部側)から 10 函はほとんどそのまま残っているが，11 函めが港内側へ傾斜し
つつ水没した隣接ケーソン側に大きく傾いている．12 函め以降はほとんどのケーソンが港内側へ転落し
ている．一方，図中左上側の北堤については，44函(深部22函，浅部22函)全長990 mのうち，浅部3区
付近の7函程度はほぼ原形をとどめているが，それ以外はほとんど変位がみられる．浅部に関しては原形
をとどめているもの以外はかなりの部分が港内側へ転落している．深部については，わずかに水面上に姿
をとどめているものが多いものの，大半が港内側に傾斜しつつ水没した隣接ケーソン側(開口部方向)に大
きく傾いている．堤頭函も開口部側へ大きく傾斜している．また，開口部潜堤もほとんどのケーソンが港
内側へ転落している． 
また，測量結果によれば，北堤側のマウンドには目地を中心に局所的な洗掘が確認されている．この
ことから，目地や潜堤部分の流れによる洗掘(被覆石やマウンド石の流出)によって破壊が進行したと考え
られる． 
図-4.3.6 釜石湾口防波堤縦断図 4.6) 
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4.3.2 画像解析に基づく陸域を遡上する津波の分析 
東日本大震災後に著者らが実施した十数回にわたる現地調査の際に，津波襲来時の模様が撮影された
画像資料を入手している．本項ではこれらの画像資料に基いて，津波水位と流速の時刻歴変化に加え，矢
の浦橋に作用する波形状を明らかにする． 
 
(1) 画像の評価方法と流速分分布 
釜石地区では撮影箇所の異なる 3 つの画像資料が存在する．図-4.3.8に示すのは，画像資料の撮影箇所と範
囲に加え，推定した流速分布である． 
図中 [A] は矢の浦橋周辺や湾口防波堤，埠頭周辺が映しだされ，河川部を中心とした流速の測定と構造物高
を指標とした水位を時刻歴で計測することが可能である．一方，[B]，[C]は市街地を遡上する津波の流速が計
測できる．ここで，流速は漂流物の移動距離を Google Earth 上で計測し，その移動に要した時間で除すことで
求めた．この計測流速は津波の流れの速さを示す流速と定義する． 
同図に示すように，波先の移動速度は計 5 点，漂流物から計測した流速は計 12 点である．図中に示す
ように流速は，陸上部と河川部でそれぞれ 3.2m/sec，4.3m/sec であり，河川部で計測した流速は，陸上部
の流速に比して速いことがわかる．これは，河川部は釜石湾内に流入してから河川を遡上するまで津波の
進行を阻害する構造物が無いのに対し，陸上部は防潮堤で減勢されたためと考えられる．さらに，陸上部
と河川部の平均流速（それぞれ 3.2m/sec，4.3m/sec）は，3.3.2 項に前述した東北沿岸部の 6 地域の全体平
均流速6.0m/sec に比して遅い． 
図-4.3.7 湾口防波堤の被災状況 4.6) 
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(2) 水位の変化と矢の浦橋に作用する波の形状 
図-4.3.9 に，矢の浦橋に津波が作用する際の波形状を示す．同図は，矢の浦橋が完全に浸水した撮影
開始後25分10秒の様子を示している．この時刻における甲子川を遡上する津波の水面は，矢の浦橋の下
流側では滑らかである．同様に，同図(b)に最大浸水高となる時刻，27 分 10 秒の波形状を示している．
この時刻でも水面形状は，水位が上昇したことで矢の浦橋を越流する形状の若干の違いはあるものの，全
体的には滑らかである．同図(c)にこれらの波形状の模式図を示した．図中の薄いハッチング部は遡上す
る津波を表し，橋梁上の白抜き部は跳水による白波を示す．甲子川を遡上する津波の波面は滑らかである
ものの，桁に衝突して約2.0 m程度の高さの水面の盛り上がりが確認されるものの，これは桁を越流した
ことで生じた波である．また，最大浸水高時でも，波面は滑らかである． 
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甲子川を遡上する水位の上昇傾向を図-4.3.10 に示す．撮影開始後 13 分から水位が上昇を開始し，24
分後まで概ね一定の上昇速度で T.P.+2.7m まで上昇する．24 分 54 秒から相対的に急激な水位上昇が始ま
るものの，最大水位T.P.+7.8m となる 26 分 36 秒まで 2.4m/min と緩やかな速度で上昇した後，水位は減少
する．なお，同図には後述するが，数値解析結果の水位時刻歴を併せて示している． 
これらの結果から，矢の浦橋には，水位が徐々に上昇する漸変流状に津波が作用し，その際の流速は
平均的に4.3m/sec程度と，比較的遅い流速であったと推察される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.3.3 数値解析結果と画像解析結果の比較と湾口防波堤の効果 
本項では，非線形長波理論に基づいた津波伝搬遡上解析（以降，数値解析と示す）を実施し，画像解
析結果を踏まえて矢の浦橋に作用する津波特性を推定する． 
 
(1) 解析手法 
数値解析の主要な諸元を以下に示す．支配方程式，変数の配置方法，差分スキームは 4.2.3 項に前述し
た通りである． 
a) 波源は藤井佐竹モデル(Ver4.6)を用い，岩手県南部沖の GPS 波浪計の最高潮位 T.P.+6.7 を再現するべ
く，地震規模が変化しない程度に3領域のすべり量を1.5～2.0倍に調整した． 
b) 解析領域は 8階層とし，最小で2mメッシュとした． 
c) 地形データは国土地理院のレーザー測量による震災後の 5m メッシュデータを最小解析領域に用い
た． 
d) Manningの粗度係数は，全領域で一律0.025とした． 
e) 初期潮位は，気象庁観測値からT.P.+1.400mとした． 
湾口防波堤のモデル化は，転倒，流出のタイミングが第一波目で引き波に転じるまでに転倒，流出し
たのが明らかであるため，津波特性の再現性を考慮し，被災後の湾口防波堤モデルを用いた．湾口防波堤
は開口部を中心に北堤と南堤に分けられるが，港湾空港技術研究所 4.6)がまとめた被災状況を参考に，北
堤と南堤の南端の流出部に加え，北堤中央よりの流出部ケーソンを削除している． 
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図-4.3.10 甲子川を遡上する津波の水位変化と流速時刻歴図 
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図-4.3.11 に，数値解析でモデル化した湾口防波堤の模式図を示す．前述のように，湾口防波堤の転倒，
厳密な流出のタイミングは不明であるが，第一波目のピーク時までに転倒，流出したのは明らかである．
従って，釜石地区を襲来した津波は湾口防波堤が転倒，流出しながら越流した波が陸上へ遡上したと考え，
釜石地区の津波特性を数値解析で再現するには，被災後の湾口防波堤モデルを用いるのが良いと判断した． 
図中に示すように，湾口防波堤は開口部を中心に北堤と南堤に分けられるが，前述の被災状況 4.6)に基
づき北堤の北端と南堤の南端に加え，流出部と北堤中央よりの転倒，流出したケーソンを削除している．
図-4.3.12に本解析でモデル化した湾口防波堤の状況を示す． 
同図にマーキングした箇所が，津波で転倒，流出したケーソンの箇所であり，数値解析上の湾口防波
堤モデルはこの箇所を削除している． 
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甲子川
図-4.3.11 数値解析上の湾口防波堤の模式図 
図-4.3.12 被災前後の防波堤モデル 
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(2) 数値解析結果 
前述の図-4.3.10 に，数値解析結果に基づく矢の浦橋の水位曲線を示した．同図に示したように，最大
浸水高は数値解析結果と画像解析結果で，それぞれ 7.7m，6.4m と約 17%の誤差が見られる．また，津波
襲来前の天文潮位 T.P.+1.4m からの水位上昇速度も数値解析結果が速く，最大浸水高とともに数値解析が
過大に評価するものの，水位の上昇傾向は良く捉えている．これらの誤差の要因として，数値解析に用い
た湾口防波堤モデルが被災後のものであることが挙げられる．つまり湾口防波堤は歯抜けの状態であるた
め，健全な状態と比較して津波をせき止める効果が小さかったと考えられる．ただし，この誤差は前述の
通り，最大でも映像分析による最大浸水高 6.4m に対して 7.7m，その差は 1.3m（17%）と大きくなく，矢
の浦橋の流出評価において影響は小さいと判断できる． 
図-4.3.13 に，矢の浦橋で最大流速となる時刻（34 分 55 秒）の釜石地区全域の浸水範囲と流速ベクト
ルに加え，画像解析と数値解析のそれぞれの流速を示す．先ず，浸水範囲を確認すると甲子川を遡上する
津波は画像解析による波先が先行するのに対して，数値解析ではその様子が再現されていないものの，陸
上部の浸水範囲は概ね一致する．この河川部の浸水範囲のずれは，粗度係数を一律の値にした影響などが
考えられる．次に流速に着目する．画像解析結果の流速と数値解析結果による最大流速を比較すると，例
えば図中[6]に示すように，画像解析の 4.4m/sec に対して，3.6m/sec と 20%減少するなど，河川域では数
値解析結果が過小評価される箇所があるものの，全体的に見れば数値解析と画像解析の流速は概ね一致す
る．このことから，数値解析の再現性は良好と判断できる． 
また，図中に示す[5]，[7]，[8]の数値解析の流速は，それぞれ 5.9m/sec，5.9m/sec，5.8m/sec と，6m/sec
に迫る流速が確認されるが，これは国道 45 号を越流することによって生じた越流流速と考えられ，従っ
て，これらの流速を除外すれば，陸域に遡上した津波の流速は平均的に4m/sec 程度と遅い． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) 津波特性に与える湾口防波堤の効果 
釜石地区の陸上を遡上する津波の流速は平均的に 4.0m/sec 程度である．釜石地区の特徴として，沖合
に湾口防波堤が設置されていたことが広く知られており，ここでは，湾口防波堤の減勢効果を湾口防波堤
の有無をパラメータとした数値解析に基いて検証する． 
ここで，Case1 は湾口防波堤を被災前の完全な状態に復元したモデルとし，Case2 は湾口防波堤のケー
ソン全てを削除したモデルとして，この2ケースの津波の最大浸水高や最大流速の分布を比較することで
図-4.3.13 釜石地区に襲来する津波の流速（34分55秒） 
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湾口防波堤の効果を確認する．なお，この 2ケースは湾口防波堤の有無だけが異なっており，それ以外の
解析条件は全て同一である． 
図-4.3.14に示すのは，上述の 2 ケースの比較断面の定義である．矢の浦橋から上流 1.3km から，湾口
防波堤の沖側500mの範囲として，概ね最大流速時の流向の方向をA-A’断面とした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
先ず，図-4.3.15 に最大津波水位分布を示す．同図に示すように，津波の最大水位分布は，湾口防波堤
をモデル化した Case1 は，Case2 に対して全体的に減少傾向にあることがわかる．陸上における Case1，
Case2 の最大津波水位はそれぞれ[A]で T.P.+10.2m，[B]で T.P.+12.5m，約 2m 程度の差で Case1 が減少する．
さらに，海岸線付近の沖側に[C]，[D]で示すように，Case1 とCase2 はそれぞれT.P.+10.9m，T.P.+11.9m と
約 1m の減少効果が確認できる．このことから，湾口防波堤に津波水位を減少させる効果があるといえる．
なお，海岸線付近に急激に水位が減少する区間があるが，これについては後述する． 
次いで，図-4.3.16 に最大流速分布を示す．同図を確認すると，全体的に Case1 は Case2 よりも流速は
減少傾向にあるものの，Case1，Case2 の順で，図中の[a]，[b]に示すように，6.7m/sec，6.2m/sec，図中の
[c]，[d]に示すように 6.8m/sec，6.9m/sec と，内陸部や海岸線付近の最大値に明確な差は生じていない．こ
れは，津波の伝搬方向で浅く変化する水深が，海岸線でフラットになることで相対的に流れ易くなり，図
中[c]，[d]に示すように急激に流速が上昇するためであり，このことは，図-4.3.15の同位置において最大
水位が急激に減少することからも裏付けがとれる．一方，海岸線より上流側の矢の浦橋付近では，4m/sec
を下回るまでに流速は減少する傾向となる． 
なお，図中沖側の[e]や[f]で 7m/sec を超える流速が確認されるが，これは引き波時に生じた流速である．
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図-4.3.15 最大津波水位分布 
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特に Case2 で[e]に 7.7m/sec と大きな流速が発生するのは，湾口防波堤が無いため，引き波の勢いを抑制
しないためと考えられる．一方，Case1 では湾口防波堤の沖側[f]で，越流の影響か 7.2m/sec と大きな流速
が確認される． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.3.17 に A-A’断面における式(4.3.1)で表される津波のエネルギーの評価図を示す．評価は図-13 に
示した[c]，[d]の時刻の浸水高と流速を用いており，それぞれ 34m45s と 34m15s である．これは最大水位
と最大流速を用いた場合，各々の時刻の同時性がとれていないことや最大流速に引き波の流速が含まれる
ためである． 
2
2
vE g   (4.3.1) 
ここで，E はエネルギ [ーm･m/sec2]，v は流速[m/sec]，g は重力加速度（=9.81）[m/sec2]，η は浸水高[m]
である． 
図-4.3.17 から，全体的に Case1 が Case2 に比して面積は小さくなる．Case1 と Case2 の最大値は，そ
れぞれ 95 m･m/sec2，104 m･m/sec2 と，最大値で比較をするとその差は 10%程度である．一方，図中に
ΣE1，ΣE2で示したエネルギーの総和は，それぞれ 70,001 m･m/sec2，88,824 m･m/sec2となり，エネルギー
の総和で評価をすれば，Case1 は Case2 に対して約 20%程度のエネルギーの減少効果があることがわかる． 
以上の検証結果から，津波襲来時において湾口防波堤が損傷することなく機能を完全に発揮した場合，津
波のエネルギーを 20%程度減少させることで湾内の流速を少なからず減少させ，最大浸水高を 2 m 程度
下げる効果があることが明らかとなった． 
さらにこの流速が遅い傾向を考察するために，図-4.3.18 から図-4.3.20 に，Case1 のそれぞれ湾口防
波堤越流前，湾口防波堤位置の最大流速時，釜石検潮所最大流速時の時刻毎に湾内の流速ベクトル図を示
した。同図群には，湾口防波堤開口部，釜石地区(釜石検潮所)，平田地区(平田漁港)のそれぞれ 3 地点の
流速値を併せて示した． 
先ず，図-4.3.18 では津波が湾口防波堤を越流していないことから，津波の流れが湾口防波堤の開口部
に集中していることがわかる．この時点での前述の 3 地点の流速は，それぞれ 1.65m/sec，0.47m/sec，
0.66m/sec である． 
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図-4.3.17 津波エネルギーの評価（陸域で最大流速となる時刻） 
116 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，図-4.3.19 に示すのは湾口防波堤位置で最大流速を呈する時刻である．津波が湾口防波堤を越流
したため，湾口防波堤位置では概ね図面の右側から左側(東から西向き)へ向く流れとなっているものの，
湾奥で釜石地区向きと平田地区向きに流れは2股に分散する様子が見て取れる．この時点での前述の3地
34分30秒の流速ベクトル
1.20m/s
3.63m/s
-0.41m/s
図-4.3.18 地震発生から28分後の流速ベクトル図 
図-4.3.19 地震発生から30分後の流速ベクトル図 
図-4.3.20 地震発生から34分30秒後の流速ベクトル図 
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点の流速は，それぞれ2.19 m/sec，1.67 m/sec，0.62 m/secであり，釜石地区と平田地区の流速は若干の上
昇を見せる． 
最後に，図-4.3.20 に示すのは釜石地区(釜石検潮所)で最大流速を呈する時刻である．同図では，湾口
防波堤位置での最大流速，並びに最大浸水高の時刻を超えているため，引き波に変化している様子がわか
り，湾口防波堤位置での流速は，西向きに 0.41 m/sec となる．一方，釜石地区と平田地区では，図-
4.3.19で湾口防波堤位置で最大流速となった津波が陸上を遡上したためか，それぞれの位置で3.63 m/sec，
1.20 m/sec と流速はさらに上昇する．同時刻でも同様に湾奥で流れが 2 股に分かれる様子が顕著に伺える． 
これらの結果から，釜石地区を襲来した津波は，沖合の湾口防波堤で一度減勢されて津波の到達時間
を遅らせるとともに，湾奥で 2股に分かれる地形条件によってさらに流れが分散されて流速が遅くなった
と考えられる． 
 
4.3.4 橋梁の流出評価 
図-4.3.21 に，矢の浦橋の評価方法の概念図を示す．同図には矢の浦橋に作用する，水位上昇に伴う流
速の変化状況を併せ示している．この結果から，矢の浦橋は完全に浸水した後に最大流速を迎えるものの，
その値は 4.0 m/sec と，矢の浦橋に準定常的な持続流として作用する際の流速は，例えば 4.2 節に前述し
た気仙大橋と比べると遅い流速である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
流出評価は，4.2.4項で前述したように作用力Fを式（4.3.2）で，抵抗力Sは式（4.3.3）で算出する． 
21
2 w d hF C v A  (4.3.2) 
 S W U    (4.3.3) 
ここで，抗力係数 Cd ，水の密度 ρW (1030kg/m3)，津波の流速 v ，上部構造の有効鉛直投影面積 Ah ，
摩擦係数μ (=0.6)，上部構造重量W，浮力Uである． 
図-4.3.22 に津波作用力と桁抵抗力の関係を示す．数値解析と画像解析から推定した流速から算出した
作用力をそれぞれ[1]，[2]で示した．同図から抵抗力 6,568 kN に対して作用力は[1]，[2]のそれぞれ 4,249 
kN，4,910 kN と小さく，流出に至らないと判定され，この結果は現地の状況と整合する．局所的に観測
される最大流速5.3 m/sec を用いた作用力は図中[3]に示す通り7,357 kNと算出され，抵抗力を上回るため，
流出危険域となる．この結果から，矢の浦橋は僅差で流出を免れたと推察される． 
[a]
[b]Vmax=4.0[m/sec]
V1=2.9[m/sec]
Vave=3.7[m/sec]
V2=3.6[m/sec]
F U
W
S=μ(W-U)
図-4.3.21 矢の浦橋に作用する津波の流速 
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ここで，矢の浦橋が流出を免れた要因の一つとして，他地区に比較して小さな流速作用下であったこ
とが挙げられるが，矢の浦橋と同じ鋼鈑桁橋である小泉大橋，気仙大橋に作用する流速を，前述の矢の浦
橋に作用したと推定される流速 4.0 m/sec として作用力を算出して比較し，上部構造の構造的特徴から流
出を免れた原因について検討を行う． 
検討結果を図-4.3.23 に示す．同図より矢の浦橋，小泉大橋，気仙大橋それぞれの β 値は 1.22，0.90，
1.16 であり，流出する危険性が最も高いのは小泉大橋であった．同図より作用力が最も大きくなる橋梁は
矢の浦橋の 5,378kN であり，作用力が最も小さる橋梁は 4,025 kN であり，その差は 1,000 kN 程度である．
一方，抵抗力が最も大きくなる橋梁は矢の浦橋の 6,568 kN であり，作用力が最も小さくなるのは小泉大
橋の 3,630 kN であり，その差は 3,000 kN 程度である．作用力の差に比べると抵抗力の差は約 3 倍である．
このことより，抵抗力に関わる上部工重量に着目して分析を行う． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.3.24 に作用力と上部工重量の関係を示す．横軸を流速より求めた作用力とし，縦軸は抵抗力の関
数である上部構造重量を示す．作用力は，矢の浦橋が最も大きく，小泉大橋が最も小さい．一方，鋼床版
である矢の浦橋は上部構造重量が最も大きく，RC 床版を有する小泉大橋は最も小さい．このことから，
作用力が増加する割合よりも，上部構造重量が小さくなる割合が，β 値への影響度が高いことがわかる．
さらに，上部工重量は橋の総幅 B の関数であることから，矢の浦橋の上部構造重量が大きいこと，つま
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図-4.3.22 作用力と抵抗力 
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図-4.3.23 3橋梁のβ値（流速4.0m/sec） 
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り抵抗力が大きいのは，図-4.3.25 に示すように比較的幅員が広いためである．従って，矢の浦橋が未流
出であったのは，作用流速が小さかったことに加え，幅員が広かったことが要因と考えられる． 
以上の分析結果から，矢の浦橋が流出を免れたのは，5.0 m/sec を下回る流速の作用下であったことに
加え，大きな抵抗力となる構造的特徴を有することも流出を免れた要因の1つであると考えられる． 
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図-4.3.24 3橋梁の作用力と構造特性 
図-4.3.25 上部構造の幅員の違い 
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4.4 歌津地区の被害分析 
 
4.4.1 橋梁の被害状況 
歌津大橋は仙台側を起点として，S1～2 が PC 単純ポステンT 桁（図-4.4.1 (a)），S3～7 が PC 単純プ
レテン T 桁（図-4.4.1 (b)），S8～12 が PC 単純ポステン T 桁（図-4.4.1 (c)）で構成された橋長 304m
の 12 径間のコンクリート道路橋である．本橋の橋脚は，RC 巻立てによる耐震補強が施され，S1 と S2，
S3～7，S8～12 のそれぞれの桁間に落橋防止構造としての PC ケーブルが，各下部構造の橋座部に変位制
限構造としての鋼製ブラケット，またはコンクリートブロックが設置されている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.2 (a)に示すように，上部構造は，S1～2 の 2 連と S11～12 の 2 連は流出することなく残存した
状況であるが，S3～10 の合計 8 連が津波の被害を受けて陸側に流出した．流出状況は，隣接する桁同士
が分離しているものと一体で流出しているものとの 2 種類がある．S3～4 と S5～7（図-4.4.2 (b)）はそ
れぞれ桁が連結したまま流出している一方で， S8～10（図-4.4.2 (c)）は桁間の PC ケーブルが破断し
て桁同士が分離しており，桁は天地が反転した状況で流出していることが確認できる． 
橋脚の被害に関しては，図-4.4.2 (d)～(f)に示すように，P2 橋脚は，鋼製ブラケットの変形が確認さ
れ，特に山側の鋼製ブラケットは完全に脱落している．P3 橋脚では，橋座面の変位制限構造用のコンク
リートブロックがせん断破壊をしていることが確認できる．また，P9 橋脚では，コンクリートブロック
の断面欠損に加え，梁端部が破壊している．これらの損傷は，一様に津波の作用方向を向いているため，
上部構造の流出に伴って発生した損傷と考えられる． 
図-4.4.1 歌津大橋概況図 
(a) S1～S2断面図 (b) S3～S7断面図 (c) S8～S12断面図 
(d) 側面図 
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4.4.2 画像解析と数値解析 
 
(1) 画像解析 
図-4.4.3 に撮影を行った位置と撮影の対象となっている範囲を示す．撮影を行った位置は，歌津大橋
の S12 付近の歌津大橋の標識がある地点である．撮影の対象となった範囲は，A 地点と示している歌津
大橋のS9付近である． 
(b) S6～7の流出状況 
P4 P5 P6
P7
P8
P9
P10
10m
S3
S5~S7 S8
S9
S10
17m
28m
41m 23m 3m
S4
山側
海側
S11
S12
S2 P3
・平面的に回転
・水平方向に移動
・桁の天地が反転
図-4.4.2 桁流出状況と橋脚被害状況図 
(c) S9の流出状況 
(a) 平面図 
880
(d) P2橋脚(S1～S2) (e) P3橋脚(S3～S7) (f) P9橋脚(S8～S12) 
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1) 測定開始6分22秒後の流速 
図-4.4.4 に流速測定を行った対象物を示す．また，それぞれの対象物の移動方向と移動距離を図-
4.4.5 に示す．対象とした漂流物は，図-4.4.4 に示す[1]～[6]の船舶や流木，箱等である．映像より距離
測定点の指標とする2点を抽出し，映像上での距離とGoogle Earthの距離測定ツールより実際の距離を計
測し，それらの比率を求めた．次に，測定開始時と終了時の映像を照らし合わせ映像上での移動距離を求
め，先に求めた比率を利用して実際の移動距離を求めた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.4 に示すように，今回指標として抽出した 2 点は，歌津大橋の高欄と住宅前の電信柱であり，
映像上での距離は 4cm，実際の距離は 21.53m である．従って，映像上での縮尺は 1/538 である．[2]の船
舶は，計測開始から終了までの間に映像上では0.6cm移動した．よって，実際の移動距離は3.23mである．
この移動距離に要した時間をストップウォッチで計測し，式(4.4.1)を用いて漂流物のおおよその速度を算
出した． 
図-4.4.3 映像記録の撮影位置と撮影範囲 
図-4.4.4 流速計測対象物 図-4.4.5 流速計測対象物の移動方向 
123 
lv
t
  (4.4.1) 
ここに，v：波の流速[m/sec]，l：2点間の距離[m]，t：2点間の漂流時間 [sec] 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
対象物それぞれの流速を求めた結果を図-4.4.6に示す．No.1 やNo.2 の船舶は流速が 2.0m/sec 前後であ
るのに対し，その他の漂流物は船舶より大きい流速が得られた．計測した流速のばらつきが大きいため，
これらの平均値を取ることとし，この時点での流速とした．ここでの平均流速は 3.79m/sec である．なお，
図-4.4.4 の住宅の手前（沖側）に白波が立っていることが確認できる．これは，後述する図-4.4.9 に示
す海岸堤防を越流した際に，射流から常流に変わるときにみられる跳水と考えられる． 
 
2) 測定開始7分38秒後の流速 
船舶が流れる映像より，船舶の移動距離と移動時間を計測し流速を計測した．ここでは，船舶の移動
速度を流速として考える．図-4.4.7に，移動距離の測定図を示す． 
漂流物の移動距離の測定方法の概要を下記に示す． 
① 船舶が映像に映り始めるときと映り終わるときの、撮影者との延長上の点を見つける． 
・映り始めたときの延長上の点：図-4.4.7における地点[1] 
・映り終わるときの延長上の点：図-4.4.7における地点[2] 
② 映像から船舶移動方向は橋軸に垂直であるため，その方向に船舶移動方向として矢印をとる． 
③ Google Earth の距離測定ツールより距離を測定する．測定する距離は，船舶移動方向矢印上の地点
[1]と地点[2]の範囲に含まれる距離である． 
 
このようにして計測した結果は，船舶移動距離：38.2m，船舶移動時間：8.70sec となり，求められる流
速は、38.2/8.70=4.39m/sec となる． 
 
図-4.4.6 流速計測結果 
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3) 測定開始11分46秒後の流速 
浸水高測定開始 7 分 38 秒後の流速測定と同様に，船舶が流れる映像より，船舶の移動距離と移動時間
を計測し流速を計測した．図-4.4.8に，移動距離の測定図を示す． 
計測した結果は，船舶移動距離：59.56m，船舶移動時間：8.80sec となり，求められる流速は、
59.56/8.81=6.76 m/sec となる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.7 移動距離測定図 
図-4.4.8 移動距離測定図 
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4) 浸水高計測 
浸水高の測定地点は前述の図-4.4.3に示した通りである．歌津大橋の S9 付近での浸水高測定点を浸水
高測定点 A と定義しており，この他，浸水高測定点 B と定義した浸水高測定点でも浸水高の計測を行っ
ている． 
図-4.4.9 に示すように，映像資料から読み取れる静水面（T.P. +0.500m）を測定開始高さとして水位の
上昇を計測する．水位の計測には映像資料に映っている構造物の高さを利用した．まず，図-4.4.9 の住
宅の高さは2.300 mであり，この住宅が浸水するまでの時間は118 secである．よって，水位は118 secで
3.85 m 上昇する．次に，歌津大橋の路面の高さは静水面から 8.70 m であり，歌津大橋が浸水するまでの
時間は300 sec である．よって，水位は300 secで8.70 m上昇する．同様に，路面から上方の水位は歌津
大橋の標識等を対象として水位の計測を行っている．なお，ここで定義されている浸水高は，「東北地方
太平洋沖地震合同調査グループ」で定義されている津波到達時天文潮位(TT)から，水面までの高さである． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
前述した流速と浸水高，および時刻関係を図-4.4.10に示す．実線で示すグラフはA地点，破線で示す
グラフは B 地点の水位上昇を表している．横軸の時間は水位測定開始からの時間である．縦軸は水位上
昇の様子を浸水高で表現した． 
まず，水位上昇について着目する．A 地点では，水位測定開始から 6 分 22 秒のとき，浸水高は 3.45[m]
であった．測定開始4分 24秒後の浸水高は-0.4 mであったため，118 secで3.85 m上昇した．A地点にお
ける水位上昇速度は，445 secで水位が12.1 m上昇したことから1.62 m/min，B地点における水位上昇速
度は，141 sec で水位が 5.4 m 上昇したことから 2.28 m/min である．これらの水位上昇速度から確認でき
るように，水位は非常にゆっくりとした速度で徐々に上昇している． 
次に，流速と水位上昇の関係について着目する．流速は 3 つの浸水高において計測した．図-4.4.10 に
はそれぞれの浸水高ごとに流速の大きさを横棒の長さで表している．なお，同図に示している図番号(図-
4.4.11 から図-4.4.13)は，次頁から示す図番号と一致させたものであり，図-4.4.11 から図-4.4.13 はそ
れぞれの時刻での桁に作用する津波の様子を示している． 
まず，浸水高測定開始から 6 分 22 秒後のとき，流速は 3.79 m/sec であった．この流速は，映像解析の
結果であり，前述の図-4.4.4 でも確認できるように，このときの津波の水位は桁位置には達していない． 
図-4.4.9 浸水高計測図 
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図-4.4.11 に示すのは，浸水高測定開始から 7 分 38 秒後の状況であり，この時点では B 地点側から流
れてきた津波が歌津大橋の終点側に到達した後，路面から溢れ沖側と陸側に流れている様子が同図より確
認できる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に示す図-4.4.12 は浸水高測定開始から 9 分 04 秒後の状況であり，流速は 4.39 m/sec であった．同
図の左の写真を確認すると，路面には水が流れ込んでいるが，これは B 地点側から流れ込んできたもの
であり，桁と水位の関係は同図の右図のようになっている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.11 図-4.4.12 図-4.4.13 
図-4.4.10 浸水高の変化図 
図-4.4.11 桁に作用する津波と桁の水位の関係（7分38秒） 
図-4.4.12 桁に作用する津波と桁の水位の関係（9分04秒） 
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続いて，図-4.4.13に示す水位測定開始から 11 分 46 秒後の時点では流速は 6.76 m/sec であった．左図
では，歌津大橋が完全に浸水し，波が白くなっている．映像記録からは，B 地点から歌津大橋へ向かう流
れの勢いが凄まじいことが伝わってくる．このときの桁と水位の関係は右図のようになっている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
最後に，図-4.4.14では，歌津大橋の沖側に停滞していた船舶が突然流れはじめ，流速 6.76 m/sec で陸
側に流れて行っており，歌津大橋より陸側で白波が立っていることが確認できる． 
以上の映像解析の結果より，水位の上昇とともに流速は増加し，桁が浸水し始めた時点よりも更に水
位が上昇して完全に浸水した時点の方が，流速が大きくなったことが確認された．桁に作用する津波は，
砕波段波ではなく定常流に近い状態であったことが，図-4.4.12 や図-4.4.13 からも確認できる．更に，
撮影者本人からも砕波段波ではなかったという証言を得ている． 
桁に作用した津波が定常流に近い状態であったということは，津波が桁に衝突する際に衝撃的な力が
加わったわけではなく，河川橋における洪水のように流体力が水位上昇とともに徐々に作用していったと
考えられる．よって，津波の作用力は流体力で評価できると仮定し，以降は数値解析について述べる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
津波
歌津大橋
11：30
B地点からの流れ
S9
P8
流速v=4.39m/s
図-4.4.13 桁に作用する津波と桁の水位の関係（11分46秒） 
図-4.4.14 浸水状況写真 
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(2) 数値解析 
歌津大橋に作用した津波の特性を得るために津波伝播遡上解析を実施し，各桁に作用する津波の流速
と流向を把握することを目的としている． 
津波の伝播遡上解析手法は，非線形長波理論式に基づき，海底の摩擦および移流項を考慮している． 
図-4.4.15 に波源となる断層モデルと解析領域を示す．波源モデルは，藤井・佐竹モデル Ver.4.6 を使用
し，40 領域のすべり量等のパラメータを設定している．E5 と E14 の 2 枚の小断層は歌津地区における浸
水域と浸水高が再現できるように，すべり量を 1.5 倍とした．また，同図に解析領域 A～H の関係を示し
た． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
計算領域および計算格子間隔は，図-4.4.16 に示すように，対象地点に近づくにつれて 3 の倍数で小さ
くし，最小領域 H のメッシュサイズは 1 辺あたり 2m としている．なお，地形データから計算格子への
内挿方法は9点(もしくは4点)のアイソパラメトリック法を用いている． 
 
図-4.4.15 地形モデル 
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地形は，陸域と海域の各デジタルデータを用いて作成する．陸域では，5m，10m の詳細なメッシュ標
高データを使用し細部の地形の影響を考慮できるモデルとした．海域では，等値線データからクリギング
法で 20ｍグリッドデータに内挿変換している．なお，使用する地形データは海域と陸域を一体とするた
め，東京湾平均海面(T.P.)を基準面としている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.17 に，数値解析の着目点を示す．上部構造の流出・未流出，桁の種類ごとに着目点を分類して
おり，着目点 A，B，C，D はそれぞれ，S1～2 の残存したポステン T 桁，S3～7 の流出したプレテン T
桁，S8～10 の流出したポステン T 桁，S11～12 の残存したポステン T 桁の範囲を表している．着目点 A
～D は面で評価することとし，幅員 10m×桁長 30m を標準に 1 桁を対象とした面領域の中に 10m 間隔で
設定した抽出点の結果を用いた．つまり，1 つの面の中に 8 個の抽出点を設定し，これらを平均した流速
の値を津波特性として評価した． 
 
 
 
メッシュサイズ
4374m
4374m (メッシュサイズ)✕120 
(メッシュ数)= 525km
メッシュサイズ
1458m
1458m✕49= 71km
領域C:
486m
領域D:
162m
領域E:
54m
領域F:
18m
メッシュサイズ
6m
6m✕238= 1.4km
メッシュサイズ
2m
2m✕283= 566m
解析領域A
解析領域B 3倍
3倍
経度
経度メッシュ
サイズ
図-4.4.16 地形データベースと計算領域の格子設定概念図 
図-4.4.17 解析結果の抽出点と評価方法 
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図-4.4.18に，（独）港湾空港技術研究所より公開されている宮城県北部沖の GPS 波浪計の潮位変化 4.7)
と，同ポイントの解析結果を示す．潮位に差が生じているものの，波形の傾向は捉えている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
さらに，図-4.4.19に，数値解析の結果から得られた浸水域と国土地理院の 2 万 5 千分の 1 浸水範囲概
況図の比較を行った図を示す．概ね浸水域は整合していると考えられるが，多少のずれが確認できる．こ
れは，地震発生後の地盤沈下量の影響や，津波遡上伝播解析では津波発生時の潮位を考慮していないこと
が考えられる． 
これらの検証結果より，津波遡上伝播解析結果は妥当と判断した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.20 に，着目点 A，B，C，D における浸水高と流速の結果を示す．津波が上部構造に作用し始
めてから，浸水高が最大となる時点までの深さ方向の流速分布を表している．津波の水位が，桁に作用を
開始した時点から路面が浸水する時点（地覆から上方へ 400mm）までを区間[1]，路面が浸水した時点か
ら浸水高が最大となる時点までを区間[2]と定義した．同図に示す流速は，区間[1]，[2]のそれぞれの最大
流速を示している． 
図-4.4.18 宮城県北部沖の潮位変化の比較 
1km
歌津大橋
浸水域
数値解析での浸水域
図-4.4.19 浸水域の比較 
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浸水高は，着目点 A，B，C，D でほぼ同様の傾向を示している．地震発生から 38 分後に上部構造の桁
下に津波の水位が達し，43分後に浸水高は最大の19 m程度となる． 
流速は，着目点Aでは，区間[1]，[2]でそれぞれ3.35 m/sec，3.91 m/sec，着目点Bでは，区間[1]，[2]で
それぞれ4.13 m/sec，4.48 m/sec，着目点Cでは，区間[1]，[2]でそれぞれ3.47 m/sec，3.66 m/secであるの
に対して，着目点Dでは，それぞれ1.09 m/sec，1.29 m/sec となる．上部構造が流出した着目点BとCは，
上部構造が流出していない着目点Dに比べて流速が大きいことが確認できる． 
図-4.4.21 に，歌津大橋に作用する津波の流向を示す．同図(a)，(b)はそれぞれ区間[1]，[2]の最大流
速となる時点の流向である．同図(a)より，着目点 A，B，C，D における津波の遡上方向と桁の角度は，
それぞれ 39.91°，43.46゜，66.14゜，88.63゜であり，着目点 A から D に向かって津波の遡上方向は桁に
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A
図-4.4.20 歌津大橋における津波の浸水高と流速 
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直角向きに変化することがわかる．同様に，同図(b)から着目点 A，B，C，D の角度は，それぞれ
36.69°，44.36゜，65.23゜，90.63゜であり，区間[1]と[2]で若干の角度変化が生じているものの，概ね同
様の角度で，かつ同様の傾向である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
区間[1]，[2]の双方で，津波の遡上方向は北西を向いているものの，内陸側の流速は小さくなる一方で，
伊里前川では河川方向に遡上し，流速ベクトルは比較的大きい様子も確認できる．これは，図-4.4.15 に
示すように，歌津地区が北側に斜面を有することで流れが阻害されるのに対し，伊里前川上流に開けた地
形であるため，河川上流に津波の進行向きが変化するとともに，より山側の着目点 D の流速が小さくな
ったと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.22 に，歌津大橋に津波が作用している状況写真を示す．同図は，歌津大橋の桁が浸水を始めた
時点の映像であり，図-4.4.20 で示した区間[1]に相当する．図-4.4.22 の(Ⅰ)に示すように，第 9 径間位
置に沖合から船舶が漂流してくるが，この船舶が漂流してくる速さは4.39 m/secである． 
また，同図には船舶が漂流して移動する方向を同図に矢印で示している．津波の作用方向は，桁に対
して 60゜程度の角度をもつことが映像資料から確認できた．よって，流速と流向は，数値解析結果と同
様の傾向を示していると推察され，次節で述べる流出メカニズムの評価では，流向も評価に加える． 
図-4.4.21 歌津大橋における流向と流速 
(a) 桁に津波が作用している時点 (b) 桁が完全に浸水した時点 
図-4.4.22 区間[1]で桁に作用する津波の様子 
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4.4.3 流出メカニズムの評価 
本節では，桁抵抗力と津波作用力の比である β値を算出することで損傷分析を行う．先ず，津波作用力
は，4.2.4項と同様の手法で下記の簡易式(4.4.2)を用い算出した． 
21
2 w d hF C v A  (4.4.2) 
ここに，F は津波作用力[kN]，ρw は水の密度[1030kg/m3]，Cd は抗力係数（道路橋示方書により，幅 B 
と高さD の比より決定），v は波の流速[m/sec]，Ah は上部構造の有効鉛直投影面積[m2] 
次に，桁抵抗力の算出に際し，分析の対象とする上部構造と水位の関係を図-4.4.23 に示した．同図
(a)，(b)，(c)はそれぞれ，上部構造が完全に浸水する直前の状態を Case1 として，上部構造が完全に浸
水した状態で上部構造体積に相当する浮力のみを考慮した Case2，上部構造が完全に浸水し，上部構造体
積に加え桁間の空気層の浮力を考慮したCase3を示している． 
Case1，2，3 の桁抵抗力はそれぞれ式(4.4.3)，式(4.4.4)，式(4.4.5)で評価した．特に式(4.4.5)は文献 4.8)よ
り，水路実験において橋梁模型に作用させた津波が越流した際に，最も下流側の桁間空間には空気層が残
留し，下流側から 2 つ目，3 つ目の桁間には若干の水が入り込む挙動となる．このような状態を，桁間の
1/2の空間に空気層が残留する状態に等しいと仮定し，その体積に相当する浮力を考慮した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
S W  (4.4.3) 
 1S W U   (4.4.4) 
図-4.4.23 上部構造の浸水状況図 
(a) 桁と水位の関係（Case1） 
(b) 桁と水位の関係（Case2） 
(c) 桁と水位の関係（Case3） 
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 1 2iS W U U     (4.4.5) 
ここに，μ は摩擦係数（Rabbat らの実験結果より，コンクリートと鋼，またはコンクリートとの間の
摩擦係数を0.6と仮定），W は上部工重量 [kN] 
また，U1 は上部構造の浮力，U2i は桁間空間 1 つあたりの浮力であり式(4.4.6)，(4.4.7)を用いて総和で
評価する． 
1 1U gV  (4.4.6) 
2 2U gV  (4.4.7) 
ここに，ρ は水の密度[1030kg/m3]，g は重力加速度[9.8m/sec2]，V1 は上部構造の体積[m3]，V2 は桁間空
間 1つの体積[m3] 
ここで，桁間空間の浮力として，桁間空間の 2 分の 1 を空間とみなしているが，参考にした実験結果
4.8)を以下と図-4.4.24に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
1) 津波が橋梁模型に作用した瞬間，主桁の下面フランジに波の剥離が発生する． 
2) 最も下流の桁間区間には，波がほとんど流れ込んでいない状態であるが，下流側から 2 個目と 3 個
目の桁間区間には回転流が生じている． 
3) 図-4.4.24 に示すように，波が越流しているときでは，最も下流側の桁間区間は空洞状態のままで，
下流側から2個目と3個目の桁間区間には回転流が生じている． 
 
図-4.4.24 に示すように，最も下流側の桁下空間はほとんど空洞であり，2 個目と 3 個目の桁下空間は，
波と空洞が混在した状態である．この状態での桁間空間の面積と空洞の面積を算出すると，桁間空間の面
積が22,407mm2，空洞面積が12,246mm2であるため，桁間空間の50％が空洞であると言える． 
図-4.4.25に，着目点 A，B，C，D を 3.1 節で述べたようにそれぞれ S1～2，S3～7，S8～10，S11～12
と読み替え，各桁に作用する浸水高方向の流速分布を示した．同図は区間[1]，[2]での最大流速を示して
おり，前述の桁に対する津波の作用角度で補正を行った橋軸直角作用成分の流速を a，補正前の流速を b
として示している． 
図-4.4.24 上部構造の浸水状況図 4.8) 
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S1～2 の区間[1]，[2]は，それぞれ，桁に対する作用角度は 39.91°，36.69°であり，補正後の流速は区
間[1]で2.15 m/sec，区間[2]で2.33 m/sec である．S3～7の区間[1]，[2]は，それぞれ，桁に対する作用角度
は43.46°，44.36°であり，補正後の流速は区間[1]で2.84 m/sec，区間[2]で 3.13 m/secである．S8～10で
は，区間[1]，区間[2]のそれぞれの補正後の流速は，3.17 m/sec，3.31 m/sec である．同様に，S11～12では，
区間[1]，[2]において桁に対してほぼ直角に津波が作用するため，補正後の流速は補正前とほぼ変わらず，
区間[1]，[2]でそれぞれ1.08 m/sec，1.29 m/secであった． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.4.26にそれぞれS1～2，S3～7，S8～10，S11～12 について，流向の補正を行った流速を用いた津
波作用力，桁抵抗力，ならびに β値を示した．Case1 は，区間[1]に対応し浮力が発生していない状態であ
る．桁抵抗力が 1500 kN より大きく，β値は 1.0 より大きくなる．S1～2，S3～7，S8～10，S11～12 での
β 値はそれぞれ 6.57，3.41，2.96，25.48 である．Case2 は，区間[2]に対応して上部構造体積に相当する浮
力を考慮している．桁抵抗力はCase1 と比較し小さくなっており，S1～2，S3～7，S8～10，S11～12 での
β 値はそれぞれ 3.26，1.65，1.59，10.50 である．Case3 は，区間[2]に対応し上部構造，ならびに桁間空間
の 1/2 体積に相当する浮力を考慮している．Case2 と比較して津波作用力は変化がないが，桁抵抗力は桁
間空間の 1/2 体積に相当する浮力を考慮した分だけ小さくなっており，その結果 β値も小さくなる．S1～
図-4.4.25 上部構造に作用する浸水高に応じた流速分布 
図-4.4.26 上部構造に作用する浸水高に応じた流速分布 
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2，S3～7，S8～10，S11～12での β値はそれぞれ1.07，0.98，0.57，3.74である． 
以上より，S3～7 とS8～10 におけるCase3 の β値が 1.0 未満となる結果と，着目点B，C に相当する桁
が流出している状況と整合する結果であることがわかる．一方，S1～2 と S11～12 では，いずれの Case
も β値は1.0を上回り，上部構造が未流出という状況と整合する． 
これらの結果から，上部構造の流出に対して危険な状態は，完全に桁が浸水して桁と桁間の残留空気
に置換される体積を浮力として評価した状態である．浮力の作用を受けて抵抗力が減少し，津波による水
平作用力が上回ることで上部構造が抵抗力を失い，その後継続した津波は流速が減少したため移動距離が
小さかったと推察される．特に，S8～10 の桁間の浮力を考慮した場合の抵抗力は，桁のみの浮力を考慮
した場合に対して65%程度減少し，S3～7の減少率40%に比較して浮力の影響が大きいと考えられる． 
 
4.5 小泉地区の被害分析 
 
4.5.1 橋梁の被害状況 
 
(1) 小泉大橋の被害状況 
小泉大橋の側面図を図-4.5.1 に，断面図を図-4.5.2 に示す．上部構造は，支間長 30.1m の鋼 3 径間連
続 4 主鈑桁が 2 連の計 6 径間で橋長が 182m である．幅員構成は，7.5m の車道の両側に 1.5m の歩道が設
置され，現地の損傷床版より床版支間は 2.9m で RC 床版下面に鋼板接着補強が施されていることを確認
した．耐震補強工事は，P1,P4 橋脚に繊維シート補強が実施され，A1,A2 橋台にダンパーおよび落橋防止
構造が設置されている．また，P3 橋脚上の掛け違い部には，桁間連結タイプの落橋防止構造が設置され
ている．この様な耐震補強は，比較的耐力が大きい橋台にダンパーを設置することで地震時慣性力を橋台
に分担させ，橋脚補強を最小限にとどめる考え方に基づいている． 
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図-4.5.1 小泉大橋側面図（被災後） 
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図-4.5.2 小泉大橋断面図 
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小泉大橋の桁流出状況の詳細を図-4.5.3 に示す．今回の津波により全 6 径間が流出し，左岸側 3 径間
の主桁は架橋位置から上流約 420m の津谷川河川内に移動し，主桁の床版は完全に分離していた．右岸側
3 径間の主桁も上流約 420m の右岸堤内地に移動しており，同様に床版と主桁は完全に分離していた．ま
た，河川中央の低水敷き内の P3 橋脚は，柱部から流出しており，架橋位置上流で検査路のみが水面から
確認できた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-4.5.1 の左岸側 3 径間分の主桁は，横構の設置状況から下フランジを上にした状態である．上を
向いている下フランジ下面に着目すると，橋軸直角方向の擦痕が多数存在する．写真-4.5.2 の床版下面
と上フランジ接合面の状況から非合成構造と考えられる． 
写真-4.5.3，写真-4.5.4 に示すように，架橋地点から主桁の移動地点間の左岸堤防を見ると，堤防河
川側の法肩のコンクリート面には，約 300m にわたって擦痕のような損傷があり，一部青色塗料の付着が
ある．これらのことから，左岸側主桁は下フランジ下面が堤防法肩と接触しながら上流へと移動していっ
たと考えられる． 
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(2) 津谷川橋りょうの被害状況 
小泉大橋よりも上流部に位置し，PC 桁を上部構造に有する JR 気仙沼線の鉄道橋である，津谷川橋り
ょうの構造諸元と流出被害の概要を述べる． 
津谷川橋りょうの概況図を図-4.5.4 に全体平面図を図-4.5.5 に示す．津谷川渡河部の上部構造は全て
単純桁で構成され，石巻側より断面[1]が支間長 35m で 1 径間，断面[4]が支間長 40m で 5 径間，断面[7]
が支間長 22mで 1 径間の計7 径間である．また渡河部より気仙沼側に断面[8]が支間長 15.8mで 12 径間の
合計19径間からなる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.5.4 右岸橋台側ダンパ  ー写真-4.5.3 左岸堤防（架橋上流100m） 
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図-4.5.4 津谷川橋りょう概況図 
(a) 津谷川橋りょう被害状況側面図 
(b) 津谷川橋りょう断面図 
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津谷川橋りょうの流出状況を図-4.5.6 に示す．今回の津波により，渡河部 7 径間中 6 径間が上流側に
流出している．流出した上部構造は，上流側へ 30～160m 移動しており，断面[7]の桁は上下逆さの状況で
あった．なお，管理用の張出床版部を除き，流出後も桁形状を保持しており，上部構造の外形寸法の計測
が可能であった．また，下部構造では，P2～P4 橋脚で柱基部の損傷が確認され，これらの柱は全て上流
側に傾斜している．堤体内の P6 橋脚は，梁下約 0.5m の高さの段落し部で損傷しており，梁部が上流側
に傾斜している． 
これらの橋脚は，流出した上部構造位置と一致していることや，上流側へ傾斜している状況より，押
波時の上部構造流出に伴い，引きずられて損傷したと考えられる．さらに，渡河部より気仙沼側の 12 径
間は未流出である．石巻側端部の第一径間目の桁も未流出であり，小泉大橋と比較すると流出距離は短く，
流出方向にも差がみられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-4.5.5 及び写真-4.5.6 に損傷した橋脚の状況を示す．図-4.5.6 と併せて見ると，河川中央付近の
P2～4 は柱基部で損傷し，柱が全て上流側に傾斜している．また，堤体内の P6 橋脚は，梁下約 0.5m の高
さで段落とし損傷しており，梁部が上流側に大きく傾斜している．写真-4.5.7 及び写真-4.5.8 に流出し
図-4.5.5 津谷川橋りょう全体平面図 
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図-4.5.6 流出被害概況平面図 
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た PC 桁の状況を示す．写真-4.5.8 の P6-P7 径間の上部構造は，上流側に 30m 程度の移動であるが，上
下逆さとなった状態である．なお津谷川橋りょうは，全て単純桁である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
4.5.2 画像解析 
現地調査に伴って，津波発生当時に現地で実際に撮影された写真及び映像を，撮影者本人から入手し，
その資料を基に映像解析を実施した．また映像に関してはインターネットの動画共有サイトで配信されて
いた小泉地区の映像も用いている．これらの動画の撮影位置と撮影範囲を図-4.5.7 に示す．併せて撮影
された写真を写真-4.5.9，写真-4.5.10，写真-4.5.11，写真-4.5.12に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
写真-4.5.5 P2,P3,P4橋脚の柱傾斜
写真-4.5.6 P6 橋脚の梁傾斜
写真-4.5.7 上部構造断面[4]の流出桁
写真-4.5.8 上部構造断面[7]の流出桁
津谷川 
河川堤防 
桁上面側 
桁下面側 
図-4.5.7 撮影位置（写真3点，動画1点） 
小泉小学校
小泉大橋
撮影場所
津波
津波
写真－1,2
撮影範囲
写真ー3
撮影範囲
写真ー4
撮影範囲
小泉中学校
津谷川橋梁
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写真-4.5.9 15：23：19撮影 
写真-4.5.10 15：23：59撮影 
津谷川左岸側の堤防を越えておらず，波先の
波高は2m程度である． 
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［1］拡大範囲を図-4.5.8(a)に示す． 
写真-4.5.11 15：25：02撮影（津波の波先端が小泉大橋に到達） 
小泉橋りょうの第9径間
が確認できる． 
写真-4.5.12 15：28：51撮影 
津谷川左岸側の堤防を越えておらず，この時点の
水位は堤防天端以下である． 
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写真-4.5.13 は，震災後に写真-4.5.12 と同位置から撮影した写真である．写真-4.5.12 に示すように，
第 9 径間の高さまで浸水したことが確認できる．また，写真-4.5.13 に示すように，被災後は山が侵食さ
れて形状が変化していることから，非常に大きなパワーを持った津波であったことが伺える． 
図-4.5.8 は小泉大橋に作用する津波の先端形状を示す．同図は写真-4.5.11 の[1]を拡大して確認した
図であり，桁に砕波面が衝突し，波が跳ね上がっている様子を模式化した．図中に示す波高寸法は，小泉
大橋や河川堤防等の周辺構造物の寸法に基づいて推定したものである．この図によれば，小泉大橋に作用
し始めた際の津波の波形状は，徐々に水位が上昇する洪水流のような流れの上にある勾配の緩やかな砕波
が発生した状態であると言える． 
次に，前述の図-4.5.7 に示した撮影位置から撮影された動画を用いて，津谷川付近の津波の流速を計
測した．流速の計測は，図-4.5.9 に示す漂流物（家屋）を対象としている．測定開始時間と測定終了時
間の時間差と図-4.5.10に示す移動距離から v = l/t = 24.27 / 4.66 = 5.21 m/secと求められる．なお，移動距
離の計測は際には漂流物の位置をGoogle earth 上にプロットして求めた． 
この結果から，小泉大橋に津波が作用し始めてから 7 分 20 秒後に，流速は 5.21 m/sec まで上昇したこ
とが明らかとなった． 
被災後は山が侵食され， 
形状が変化している． 
小泉橋りょうの第9径間 
写真-4.5.13 写真-4.5.12と同位置から撮影（2012/8/11） 
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▽津波発生時水位
11.3 m
2.2
m
6.3
m
2.5
m
4.5
m
▽津谷川堤防高
桁に衝突し跳ね上がった波
津波の波先形状 
砕波状の波 
小泉大橋
桁に波先先端が衝突し，
波が跳ね上がることで高
くなっている． 
(a) 拡大図（小泉大橋に津波が作用し始める時点） 
(b) 津波の先端形状の模式図 
図-4.5.8 小泉大橋に作用する津谷川を遡上した津波の波形状 
図-4.5.9 流速測定の対象物と移動時間（15：32：22） 
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続いて同地区の小泉中学校から撮影された映像に基づいて，陸上を遡上する津波の波形状や漂流物の
移動時間と移動距離から流速を計測した． 
図-4.5.11 に撮影位置と波形状を測定した断面を示す．撮影された動画は，図中の小泉中学校から海岸
線の向きで撮影されており，津谷川の右岸側堤防を越流して遡上する様子がつぶさに記録されている．こ
の映像記録に基づいて，同図に示す断面上の波形状を模式図化したものを，図-4.5.12 に示す．これらの
距離や波の高さは，被災前の JR 盛土高を指標として，映像記録から取り出したキャプチャー画像上の長
さの比率から求めている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.12 に示すように，JR 盛土を越流してきた波であり，越流による波形状の変化があるため，津
波そのものの波形状とは言えないものの，概ね波高3.5m程度の 2山の孤立波状の波が観測される． 
図-4.5.10 対象物の移動距離 
JR盛土
国道45号
図-1.3.2.11 撮影位置（動画）と津波形状の測定断面 
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次に，前項と同様の手法で漂流物より求めた流速のまとめを図-4.5.13 に示す．同図には計測した流速
の結果を併せて示している． 
同図をまとめると，津波が小泉大橋に作用し始める際の波速は 3.0 m/sec 程度と比較的遅く，7 分後に
流速5.21 m/sec が計測される．さらに5分後には，流木が流れる際に7.29 m/sec という値が計測され，最
大流速は7.0 m/sec と非常に速い流速が観測される． 
以上より，映像解析から確認できる津谷川を遡上した津波の波形状は，小泉大橋の桁下まで水位が上
昇した後に，小泉大橋の桁に砕破状の津波が作用したことが明らかとなった． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.12 陸上を遡上する津波の波形状 
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(a) 被災前衛星写真 
図-4.5.13 映像解析に基づいた流速と流向のまとめ 
(b) 被災後衛星写真 
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4.5.3 数値解析 
小泉地区に作用した津波の特性として，桁に作用する津波の流速と流向を把握することを目的として
津波伝播遡上解析を実施した． 
解析手法は前述した歌津地区で示した手法と同様の方法であり，解析領域は図-4.5.14 に示す通りであ
る．同図(c)に解析で着目した解析結果算出点と評価手法を合わせて示す．局所的な特異値の除去を目的
として，桁長×幅員を 1平面に設定し，10mピッチの合計20の着目点の結果を平均化した． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(1) 小泉大橋の解析結果 
図-4.5.15に小泉大橋における津波の浸水高と流速の関係を示す． 
地震発生より 32 分 45 秒後に，小泉大橋位置に津波が到達して水位が上昇し始める．7 分 20 秒後（39
分 5 秒/B 点）に小泉大橋の桁下に水位が達し，1 分 25 秒後（40 分 30 秒/C 点）に路面が浸水する．最大
浸水高となるのは，43分 55秒の時点である． 
6m (メッシュサイズ)✕ 244 (メッシュ数)
=1,464m
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(d) 解析領域G～H 
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図-4.5.14 解析モデル（波源と解析領域）と結果抽出点 
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流速は，A の時点で 1.5m/sec とほぼ一定となるが，37 分の時点で急激に速度が上昇する．桁下浸水時
B 点で 3.7～4.2m/sec，路面浸水時 C 点で 5.5～5.7m/sec となり，最大流速は 7.3m/sec（D 点）まで上昇す
る．傾向として，流速の急上昇とともに浸水高の上昇速度も速くなり，最大流速後は速度の低下とともに
浸水高の上昇速度は徐々に緩やかになり，最大浸水高を迎えた後に流速は急激に減少して引き波に転じる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.16，図-4.5.17 に流速ベクトル図を，図-4.5.18 に水面勾配の変化を示す．これらの図は図-
4.5.15 に示す[A]，[B]，[C]，[D]点をそれぞれ(a)，(b)，(c)，(d)で示している．図-4.5.16，図-4.5.17
のベクトルサイズは流速の大きさを，ベクトルの向きは津波の遡上方向を示す．図-4.5.18 の断面図は，
図-4.5.16，図-4.5.17 に示す A－A’方向であり，小泉大橋を中心に河川方向に上下流 400m，合計 800m
の範囲を図化した． 
図-4.5.16 (b)は小泉大橋の桁下に水位が到達した時点である．津谷川河道内を遡上する津波の流速は
4m/sec 程度で，左岸側（北側）堤内地の流速とほぼ同様である一方，右岸側（南側）堤内地の流速は比
較的小さい．図中には局所的に 7m/s と流速が大きい箇所があるが，それらは津谷川の堤防部や一般国道
45号の道路盛土部である．遡上の方向は，概ね津谷川の河川方向である． 
水面勾配は図-4.5.18 (b) に示すように，津波襲来時の潮位T.P.＋1.400m を基準として浸水高をプロッ
トすると，小泉大橋の上流側 400m の位置で浸水高 4.5m，下流側 400m の位置で浸水高 7.0m となり，そ
の間の水頭差は 2.5m である．この水頭差が生じる距離は 800m であるため，水面勾配 i＝2.5m÷800m＝
1/320と求められる． 
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図-4.5.15 小泉大橋の位置における津波の流速と浸水高 
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図-4.5.17 (c) は小泉大橋が完全に浸水した時点であり，津谷川の堤防天端を越えた状態である．津
波は 5～6m/sec の流速で津谷川の河川方向に遡上している．(b)図と同様の場所では 8m/sec という局所的
に大きな流速が生じていた．この時点の水面勾配は図-4.5.18 (c)より i=1/145である． 
図-4.5.18 (d) は小泉大橋の架橋位置で流速が最大となった時点である．津波の遡上の方向は(b)，
(c) 図と同様に，津谷川の河川方向である．この時点の水面勾配は図-4.5.18 (d)より 1/118である． 
2
1
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図-4.5.16 各時刻の流速ベクトル・水位コンタ図（その1） 
(a) A；34分30秒時点 
(b) B；39分05秒時点 
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これらの図に示したベクトルの方向を確認すると，いずれの時点も小泉大橋に対して概ね直角方向を
向いており，かつ桁の移動方向と一致する． 
また，流速の増加に伴い，水面勾配も大きく変化していることがわかる．特に，[B]点から[C]点までの 1 分 25
秒間で水面勾配は i=1/320から 1/145まで変化し，その変化率はおよそ 2倍以上と大きい．続いて[C]点から[D]
点までの 1分 40秒間では i=1/145から 1/118と，比較的緩やかであるものの水面勾配は急勾配へと変化を続け
る． 
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図-4.5.17 各時刻の流速ベクトル・水位コンタ図（その2） 
(c) C；40分30秒時点 
(d) D；42分10秒時点 
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図-4.5.18 水位上昇と水面勾配の変化 
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(2) 津谷川橋りょうの解析結果 
前述の小泉大橋と同様に図-4.5.19 に示すような面で抽出データを平均化する．着目点間隔は同様に
10m である．すなわち，平均面[1]の場合，10m×30m の範囲に含まれる合計 8 つの着目点の平均値で評
価し，[2]～[6]は 10m×40m の 10 着目点，[7]は 6 つ，[8]～[13]は一つの平均面毎に 8 つの着目点を平均し
ている．この平均面のサイズは，前述している津谷川橋りょうの構造諸元に示す各桁長と桁断面種類で分
類している．また，後述する解析結果に関する各図は 13 もの平均面をすべて対象とすると煩雑になるこ
とが予想されるため，図の趣旨に応じた代表平均面のみを示している．大きな分類としては，桁断面の種
類で代表平均面を決めており，[1]は[1]，[2]～[6]の渡河部は河川中央に位置する[4]を，[7]は[7]を[8]～[13]
は[8]を代表としている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.19 津谷川橋りょうの上部構造グループ 
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図-4.5.20 津谷川橋りょうにおける津波の流速と浸水高 
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図-4.5.20に津谷川橋りょうにおける津波の浸水高と流速の関係を示す．地震発生より 40 分 00 秒後に，
津谷川橋りょう位置に津波が到達して水位が上昇し始める． 43 分 20 秒(C 点)で津谷川橋りょうの桁下に
水位が達する．また，44 分 20 秒(C 点）に路面が浸水する．最大浸水高となるのは，46 分 15 秒の時点で
ある． 
流速は，A の時点から急激に上昇して 5m/sec 程度となり，43 分 15 秒(B 点)で最大流速 6.7m/sec となる．
桁下浸水時C点では最大流速とほぼ同程度の流速であり，路面浸水時D点で 6.6m/secとなる． 
波高と流速の時刻歴から，津波が到達するとともに急激に流速は 5.0m/sec まで上昇するとともに浸水
高も 4m 付近まで上昇し，以降は流速の上昇速度は緩やかである一方，水位は上昇を続けることがわかる．
路面浸水後は速度が低下し，最大浸水高を迎えた後に流速は急激に減少して引き波に転じる．この傾向は
小泉大橋位置での傾向と若干異なる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.21 各時刻の流速ベクトル図 
(a) A；40分00秒時点 (b) B；43分15秒時点 
(c) C；43分20秒時点 (d) D；44分20秒時点 
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図-4.5.21 に示す流速ベクトル図から，河川方向とは若干異なる遡上方向であることがわかるとともに，
桁に対して角度をもった方向であることがわかる． 
また，図-4.5.22に示すとおり，津谷川橋りょう位置においても水面勾配は緩やかなものとなる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(3) 小泉地区の津波特性の推定 
図-4.5.23は流速と浸水高の結果を抽出する 5 つの代表断面位置と 39 分 50 秒の時間の流速ベクトルを
示している． 
A-A’断面は，b-b’ 断面を境とする陸域で概ね遡上方向と一致する津谷川方向とし，海域は津谷川の接
線方向とした．a-a’ から d-d’ の 4 断面は流速ベクトル向きに概ね法線方向とし，a-a’ から d-d’ はそれぞ
れ，小泉大橋，海岸線，海岸線から沖へ1km，同様に2kmの位置とした． 
 
 
 
 
 
図-4.5.22 水位上昇と水面勾配の変化 
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次に図-4.5.24 に A-A’ 縦断線上の時間の経過に伴う波形状の変化状況を示す．波形状は，前述の 4 横
断位置での最大浸水高となる時間のものである．すなわち，d-d’ 断面の最大浸水高を開始点として，a-a’ 
断面の最大浸水高までの波形状を示している． 
 
 
 
 39 分 50秒(2km沖 最大流速時)
(a) 広域地形 
(b) 拡大図 
図-4.5.23 流速ベクトルと断面設定図 
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同図を確認すると，波形状は海底地形が沖から陸に向けて浅くなるに従って海岸線付近で大きくなっ
ている．この変化につれて各断面の最大浸水高も沖から陸に向けて 12.8m（d-d’），14.5m（c-c’），15.5m
（b-b’）と大きくなる傾向である．これは，沖から海岸に近づき水深が浅くなることで，津波の伝播速度
が低下して波長が短くなる結果，浅水変形が顕著となり，波形は波高が増加するとともに前傾化が著しく
なったと考えられる． 
ここで，a-a’ では最大浸水高は 13.5m と b-b’ での最大浸水高 15.5m に比して減少しており，海域断面
の沖から陸に向けての水位の上昇傾向とは異なる傾向を呈する．この理由として，海岸線の b-b’を境に，
陸側の地形が急激にフラットな状態となったことで内陸側の地形変化が無く，海岸線付近で前傾化した波
前面が内陸に向かってスムーズに流れ出した結果と考えられる． 
以下に式（4.5.1）を変形した式（4.5.2）を用いて小泉大橋位置で流速が極端に大きくなった要因の説明
を試みる． 
.Q Av const   (4.5.1) 
b
a b
a
Av v
A
   (4.5.2) 
ここに，vb ，Abはb-b’ 断面の流速[ m/s ]と流積[ m2 ]，va ，Aaは a-a’ 断面の流速[ m/s ]と流積[ m2 ] 
図-4.5.25 に代表断面として，それぞれ a-a’断面と b-b’断面の最大平均浸水高と流速分布，平均流速に
加え，各断面での最大浸水高時の水域を積分して求めた流積Aiを示した． 
同図(b)より b-b’ 断面は，平均浸水高 ηb＝15.5m，平均水深 hb＝4.3m，平均幅 bb＝1,262m ，ハッチング
部の流積は Ab = 24,931m2となる．同様に，同図(a)より a-a’ 断面は ηa＝13.5m，ha＝1.0m，bb＝865m より
流積は Ab = 12,552m2となる．この結果から a-a’ 断面と b-b’ 断面の流積の比は 1：2 と算出される．従っ
て，式（4.5.2）から，a-a’ 断面の流速はb-b’ 断面の流速の2倍となることが想定される． 
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図-4.5.24 各断面の最大浸水高時の波形状と海底地形図 
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次に，図-4.5.26に縦断方向流速分布を示す．同図は a-a’断面から d-d’ 断面の 4 断面で，それぞれ最大
流速が発生する時間の A-A’ 縦断方向における流速分布であり，各断面の最大流速は，順に，7.7m/sec ，
4.0m/sec ，3.9m/sec ，2.6m/sec である．同図から，沖から陸に向けて徐々に流速が増加し，小泉大橋位置
で流速が急激に増加して最大となる． 
b-b’ 断面の流速 4.0m/sec は，a-a’ 断面では式（4.5.2）から流速 8.0m/sec と求められ，解析結果で得ら
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図-4.5.25 各断面の流積 
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図-4.5.26 縦断方向の流速分布 
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れた流速 7.7m/sec に対し，4% と非常に小さな誤差で近似する．なお，c-c’ 断面での最大流速が若干高め
となっているのは，海底地形に存在する突起の影響で越流波のような現象が生じているためと考えられ
る． 
これらの結果から，沖から陸へ進行する津波が陸に向けて流積が減少する地形の影響で流速 4.0m/sec
まで緩やかに上昇し，更に海岸線から急激に断面が減少して，小泉大橋位置で流速 7.7m/sec まで極端に
流速が上昇したことが明らかとなった． 
 
4.5.4 流出メカニズムの評価 
 
(1) 小泉大橋の流出メカニズムの評価 
図-4.5.27に，前述した図-4.5.15におけるB からD の浸水高の上昇に伴う流速の変化を示す．桁下か
ら地覆天端より上方 40cm（高欄 40cm）までを区間 a，高欄 40cm から最大浸水高までの範囲を区間 b と
する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
同図より区間 a の流速は V1 が[1]，[2]でそれぞれ 3.7m/sec，4.2m/sec（以降この順で示す）から，V2 = 
5.5m/sec，5.7m/sec に上昇する．区間 b の中間点付近で最大流速V3 = 7.3m/sec を迎え，b の平均流速はV4 
= 6.8m/sec，7.0m/secとなる． 
これらの流速が上部構造に直角方向に作用したと考え，式（4.5.3）で作用力を，式（4.5.4）で抵抗力を
算出した結果を示している． 
21
2 w d hF C v A  (4.5.3) 
 S W U   (4.5.4) 
ここに，津波作用力 F，抗力係数 Cd ，水の密度 ρW (1030kg/m3)，津波の流速 v ，上部構造の有効鉛直投
影面積Ah ，抵抗力S，摩擦係数μ (=0.6)，上部構造重量W，浮力Uである． 
式（4.5.4）の浮力 U は，上部構造が完全に浸水した以降の区間 b にのみ考慮し，同図に示すように区
間[b]では浮力の影響で抵抗力が 6,000kN から 3,630kN へと 40%減少する．作用力は上部構造に作用する
流速変化に伴って変化し，区間[a]で路面浸水直前に作用力が抵抗力を上回る．これは[1]，[2]のいずれも
同様で，第一波目が引いた後，小泉大橋は既に流出していたとの目撃証言とも一致する． 
 
 
図-4.5.27 小泉大橋の上部構造に作用する津波流速の変化 
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これらの結果より桁下浸水開始から路面浸水までに津波の流速が 5m/sec 程度へ上昇することで，作用
力が抵抗力を超過して上部構造が流出し，続く 7m/sec までの流速上昇の過程で上部構造が陸側へ移動し
た．このことから，小泉大橋の作用した津波は，水平方向の作用力が大きかったと考えられる． 
 
(2) 津谷川橋りょうの流出メカニズムの評価 
図-4.5.30，図-4.5.31 に，小泉大橋の流出メカニズムの評価同様に浸水高に伴う流速分布を示す．流
速の分布傾向は，[1]と[4]，または[7]と[8]でそれぞれ同様の傾向である． 
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図-4.5.28 小泉大橋の作用力と抵抗力の関係 
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図-4.5.29 小泉大橋の作用力と抵抗力の関係 
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図-4.5.30 津谷川橋りょうの上部構造に作用する津波流速の変化（その1） 
161 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.32に 4 つの上部構造断面における区間[a]，[b]の津波作用力と桁抵抗力の関係を示す．津波作用
力の算出においては，桁に対する津波の流向による角度の補正を行っている．上部構造[1]，[8]の β 値は
1.0以上となり，上部構造[4]，[7]の β値は1.0未満となる． 
この結果は，津谷川橋りょうの流出被害状況と整合しており，桁下浸水後から路面に浸水した間に継
続した，最大流速と同程度の水平力作用で流出した可能性が高いと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-4.5.31 津谷川橋りょうの上部構造に作用する津波流速の変化（その2） 
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4.6 ４地区の被害分析の結果の整理 
 
本節では，数値解析を実施した 4 地区の津波特性を整理し，各地区の代表橋梁の流出評価結果を示す
ことで，橋梁の流出評価を行う上での数値解析の有用性を示す． 
 
(1) ４地区の各代表橋梁位置における津波特性 
図-4.6.1 に歌津地区，小泉地区，陸前高田地区，釜石地区の 4 地区における代表橋梁（それぞれ，歌
津大橋，小泉大橋と津谷川橋りょう，気仙大橋と川原川橋と沼田跨線橋，矢の浦橋）14 橋の最大浸水高
と最大流速の関係を示す．各地区，ならびに各橋梁の位置は図-4.1.1 を参照されたい．図中に示すプロ
ットマークは，桁損傷度Aは塗り潰しで示し，桁損傷度Cは白抜きで示した． 
先ず，4 地区中で最大流速を呈するのは，小泉大橋の 7.3m/sec であり，次いで川原川橋，津谷川橋りょ
う，気仙大橋と続く，最小流速は歌津大橋の 1.3m/sec であるが，同橋梁に最大浸水高となる 19.0m を呈
する箇所が存在する．最大浸水高を呈する歌津大橋が位置する歌津地区は，4 地区の中では最も南側に位
置する．一方，最小浸水高を呈するのは釜石地区に位置する矢の浦橋で，その値は7.7mである． 
これらの結果から，三陸沿岸部で南側から北側に行くにつれて最大浸水高が減少していく傾向がみら
れるものの，流速の大小を呈する傾向に位置的なものはみられない．これは，波源の位置で生じた海面の
変動量が海水を媒体として波が伝わるのに対して，流速は湾内に侵入した後に平面的な地形の影響，例え
ば津波の進行方向に対して湾奥がまわりこむような地形である場合（歌津地区）や，湾口防波堤が存在す
る（釜石地区）などの影響で生じたものと考えられる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(2) 陸上遡上時の津波の形状と水位上昇速度 
図-4.6.2 に，前述と同様の 4 地区の水位上昇速度を示す．ここで，水位の上昇速度は水位の立上り開
始時から最大浸水高となるまでの水位差をその時間で除した値としている．全体の平均でみれば，水位上
昇速度は 1.7m/min と非常に緩やかである．地区平均でみれば歌津地区，小泉地区，陸前高田地区，釜石
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図-4.6.1 4地区の最大浸水高と最大流速 
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地区でそれぞれ 1.2m/min，2.6m/min，1.1m/min，1.2m/min であり，小泉地区を除く 3 地区は概ね同様であ
るものの，小泉地区のみ他の 3地区の2倍の上昇速度となる．詳細にみれば，海岸線近傍に位置する小泉
大橋で 1.2m/min であるものの，海岸線から 1.5km陸奥に位置する津谷川橋りょうでは 2.6～3.4m/min とな
っており，津谷川橋りょうが小泉地区の水位上昇速度の平均値を上げていることがわかる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
他の 3 地区の代表橋梁も海岸線に位置することを踏まえれば，津谷川橋りょう位置のように海岸線か
らの距離が離れている場合は水位上昇速度が増加することも考えられるが，これは河川のように水深が海
域に比して非常に浅い場合の津波の遡上においては波速が減少する一方で，図-4.6.1 に示したように流
速は速いために水位波形に前傾化が生じて水面の勾配が切り立つことによって水位上昇速度が上昇したと
考えることができる． 
水位上昇速度のオーダーとしては低く，いずれの橋梁に対しても急激な水位上昇は見られず，水面が
緩やかに上昇することで桁に水位が到達する．従って，桁には波頭の段波は作用せず，津波の流れが作用
したと見ることができる． 
 
(3) 数値解析結果を用いた４地区の橋梁の流出評価 
図-4.6.3 に，準定常的な持続流が作用したと考え，4 地区の代表橋梁 14 橋に対して津波作用力 F と抵
抗力 S を示した．図中には β=1.0 となる線も併せ示し，この線より上方にある場合は流出危険側となり，
下方にある場合は流出安全側となることを示している．なお，津波作用力 F と抵抗力 S はそれぞれ 4.2.4
項，4.3.4 項で前述した手法で算出しており，津波の流向から桁に直行する成分に補正した流速に補正し
ている．また，橋梁を示すプロットマークは図-4.6.1 と同様に桁損傷度 A は塗り潰しで示し，桁損傷度
C は白抜きで示している． 
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同図より，全体的に β 1.0 となる領域に桁損傷度 A が分布し，β＞1.0 となる領域に桁損傷度 C が分布
する結果となる．この結果から，非線形長波理論に基づく数値解析で得た流速を用いて津波作用力を評価
することが可能であることがわかる． 
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4.7 まとめ 
 
4 つの地域を対象として画像解析に基づいた橋梁への津波作用の実態の解明と，数値解析による流出被
害の説明性の把握を目的に，津波による被害の分析を実施した．その結果，以下の結論を得た． 
 
(1) 陸前高田地区の気仙川を遡上する津波を捉えた多方向からの写真画像並びに画像資料を分析した結
果，津波の波頭は概ね 2m の水頭差を持つ段波の形状を呈する．この波頭は砕波段波に変化しなが
ら概ね 5～6m/sec で移動するものの，桁下空頭を有する気仙大橋の橋桁には作用せずに桁下を通過
する．その後，水位は 2 m/min の上昇速度で緩やかに上昇して桁に到達することから，気仙大橋の
橋桁には準定常的な持続流が作用したと推察される．この波頭の段波が作用せずに準定常的な持続
流が橋桁に作用する状況は，釜石地区の矢の浦橋，歌津地区の歌津大橋でも確認され，水位の上昇
速度はそれぞれ2.35 m/min，1.26 m/min と陸前高田地区と同様に緩やかである． 
(2) 陸前高田地区に襲来した津波特性を表す流速，最大浸水高，水位上昇速度について，画像解析結果
と数値解析結果を比較した．その結果，画像解析と数値解析の津波特性値は，それぞれの平均流速
は 6.3m/sec，5.3m/sec，それぞれの最大浸水高の平均はそれぞれ 13.8m，14.6m，それぞれの水位上昇
速度は 1.5m/min，1.7m/min と多少の差異は生じるものの同程度と見なせる．このことから，数値解
析で得た津波特性値の再現性は良好である．この数値解析の津波特性値の再現性の良さは釜石地区
や歌津地区の数値解析結果も同様であることから，地形状況の差異によらず良好な再現性を得る． 
(3) 非線形長波理論に基づく数値解析で得た流速を用いて流出評価を行った．その結果，陸前高田地区
の気仙大橋では約 6m/sec の流速によって津波の水平作用力が桁の水平抵抗力を上回って流出に至る
と説明することが出来る．一方，釜石地区の矢の浦橋では約 4m/sec の流速の作用で水平作用力が桁
の水平抵抗力を下回り，流出には至らなかったと説明することが出来る．この結果は 4 地区の検討
ケースにおいても流出，未流出の被害状況の説明性が高い．これは，全ての対象橋梁に作用する津
波の実際の状態が準定常的な持続流であったため，第３章で述べた流速を用いた津波作用力の評価
手法の適用が適切であったことを示唆する． 
(4) 釜石地区を対象とした湾口防波堤の有無のパラメータ分析を実施した結果，湾口防波堤が健全な場
合は，湾口防波堤無い場合に対して津波のエネルギーを 20%減少させ，陸部の水位を 2m 程度下げ
る効果が期待でき，流速も全体的に減少する効果がある． 
(5) 歌津大橋について，解析結果に基づいた 3 つの桁の β 値は桁間の浮力を評価することで流出状況と
良く整合し，流出部の桁は完全に浸水して浮力が発生した状態で作用力が抵抗力を上回ることで流
出し，その後に作用した流速が最大流速 4.0m/sec よりも遅かったため，桁の移動距離が小さかった
と推察される． 
(6) 小泉地区を遡上する津波の解析結果は，小泉大橋のほぼ橋軸直角方向に作用し，その流速は桁下到
達時点で 3.7～4.2m/sec，路面完全浸水時で 5.5～5.7m/sec となり，さらに最大で 7.3m/sec となった．
小泉地区で 7m/sec を超える流速となった原因としては，沖から襲来する津波が小泉地区周辺の海岸
地形の影響を受け周囲の流れが集まるため，小泉地区を遡上する津波の流速が急激に上昇し，非常
に大きな流速となったと推定される． 
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第５章 数値解析で評価される橋梁に作用する津波特性の適用範囲の検討 
 
5.1 検討の概要 
 
本章では，橋梁の流出評価を行う上で非線形長波理論に基づく数値解析の結果の適用範囲を明らかに
することを目的とした検討を行った． 
先ず，前章に述べたように，波源に藤井・佐竹モデルVer4.6を用いてMnshinha and Smylie の方法で海
底地殻変動を与えることで生じた初期の水面変動が海域を伝播するが，数値解析で得た宮城県北部沖の
GPS 波浪計位置の水位変動時刻歴と，観測波形を比較して水位波形の違いを比較する．さらに，広田湾
に侵入した津波波形の伝播過程における変形状態を説明した上で，数値解析と画像解析の水位波形を比較
する．この手法に基いて，数値解析で得られる波形がどこまで再現されているかの検討を行った結果につ
いて述べる． 
 
5.2 数値解析結果における津波の全体形状 
 
5.2.1 GPS波浪計の水位変動 
図-5.2.1に宮城県北部沖のGPS 波浪計の位置を示す．この位置は数値解析上の領域D 内に位置してお
り，海岸線から図に示す一点鎖線上の距離で 30km 沖合に位置する．また，に 40 枚の断層パネルのうち
ずれ量を1.5倍にチューニングした3枚の断層パネルの位置を示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.2.1 宮城県北部沖GPS波浪計の位置 
領域C
領域D
領域E(陸前高田地区)
GPS波浪計
（宮城県北部）
図-5.2.2 波源断層モデル 
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図-5.2.3 に宮城北部沖の GPS 波浪計の潮位観測結果と数値解析結果の比較図を示す．同図は潮位観測
結果に加え，前述の波源モデルをそのまま用いた数値解析結果と図-5.2.2 に示したパネルの断層ズレ量
をチューニングした数値解析結果の波形を重ねている． 
先ず，観測された水位波形を確認すると，地震発生から10分後に水位の上昇が緩やか始まり，27分45
秒後に最大水位の T.P.+5.7 m に到達する．その後水位は上昇時と比較して急激に降下し，32 分 25 秒後に
T.P.-3.1 mまで減少する．波高は8.9m，1/2周期は 4分40秒程度である． 
チューニングは，最大水位T.P.+6.2 mと観測水位の最大浸水高に対する差異は0.5 mであり，オリジナ
ルに比して再現性は高い．最大水位の発生時刻は26分50秒後と，観測水位の最大水位発生時刻に対して
55 秒速く最大水位に到達する．また，最小値は 31 分 5 秒後にT.P.-4.7 となり，最小値の差異は 1.5m とな
る．波高は10.9m，1/2周期は 4分15秒と観測結果と比較すれば波高が増幅しており周期は短い． 
全体的な波形は，時間差こそあれ第 1 波のピークやその後の波形等，概ね近似するといえる．この結
果から，GPS 波浪計の水位波形を完全に再現しきれていないものの，概ね最大水位と波形は再現してい
ると判断する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
5.2.2 海域を伝播する津波の形状の変化 
次に陸前高田地区に襲来した津波の全体形状を推定する． 
図-5.2.4に，津波の全体形状を描画する範囲を示している．ここでは，図中に示すように海岸線を距
離ゼロとして，陸側に1km，沖側に29kmの合計30kmの範囲について，海底地形の最深部を通るA-A’断面
を定義した．また，同図に示すようにA-A’断面上に，海岸線から12km，4km，海岸線位置でそれぞれ[a]，
[b]，[c]の着目点を与えた． 
この[a]，[b]，[c]における水位時刻歴を図-5.2.4に示す． 
図-5.2.5 (a) は[a]の位置，海岸線から12kmに位置する湾口の水位時刻歴波形である．GPS波浪計の位
置でT.P.+6.2mであった最大水位は，18km陸に近づくことでT.P.+9.7mまで3.5m増加する．同様に最小水位
はT.P.-6.3mと1.6m低くなり，波高は16.0mとGPS波浪計位置の10.9mに比して5.1m増加する一方で，1/2周
期は5分55秒とGPS波浪計位置のそれより1分30秒長くなる．また，[a]とGPS波浪計の最大水位となる時刻
と距離の関係から求められる波速は，36.4 m/secと非常に速い． 
図-5.2.3 宮城県北部沖GPS波浪計の観測水位変動と数値解析結果 
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図-5.2.5 (b) は[b]の位置，海岸線から4kmの位置の水位時刻歴波形である．最大水位と最小水位のそ
れぞれの値と時刻の関係は，図中に示すようにT.P.+11.0m（40分50秒），T.P.-8.7m（53分25秒）であり，波
高と1/2周期はそれぞれ19.7m，12分35秒とさらに波高は3.7m増加するとともに，1/2周期も2倍以上に増加
する．また，[b]と[a]の最大水位となる時刻と距離の関係から求められる波速は，23.2 m/secと速いものの，
前述の波速の64%に減少する．これは水深が浅くなるために生じる． 
図-5.2.5 (c) は[c]の位置であり海岸線位置の水位時刻歴波形である．最大水位の値と時刻の関係は，
図中に示すようにT.P.+12.0m（47分40秒）であり，ほぼ陸域となるため水位が負にはならない．最大水位
は1m程度の増加傾向をみせるが，波高は概ね12mと減少しており，同様に最大水位の位置と距離から波
速を求めると9.7m/secと[a]-[b] 間の波速 23.2m/secに対して42%まで減少する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.2.6，図-5.2.7 に示すのは A-A’断面の水位，流速，流速波速比を示しており，それぞれ代表的な
時刻として，断層がずれた時間をゼロとして，30分後，35分後，40分後の波形を示している． 
図-5.2.6 は海底地形図と水位分布を示す．29km 地点と海岸線のそれぞれの地盤標高は T.P.-155 m，
T.P.-1.0 mであり，1/188の非常に緩やかな勾配で海岸線に向かって徐々に地盤標高が増加する．全体的に
30 分後，35 分後，40 分後と時間が経過するにつれ，津波の前面側の勾配は除々に切り立ち，波の前傾化
が生じていることがわかる．また，35 分後の波高，最大水位，1/2 波長はそれぞれ 14.3m，T.P.+9.7 m，
15.2 km である．次いで 40 分後の波高は 16.5[m]に増幅して最大水位は T.P.+10.6 m となり，1/2 波長は
8.6[km]に減少する．このことから，浅水変形も生じていることがわかる． 
図-5.2.7は流速分布を示す．30分後，35分後，40分後のそれぞれの最大流速は，1.6m/sec，3.0m/sec，
5.0m/secである．時間の経過とともに最大流速も増加することから，図-5.2.5に示す結果と併せれば，最
大水位の増加とともに最大流速も増加するといえる．ただし，最大水位の発生位置と最大流速の発生位置
は，それぞれ27.4 km・12.1 km・5.7 km，27.1 km・9.2 km・3.7 kmと，前傾化と浅水変形が進むにつれて
最大流速が発生する位置が前面側にずれ込む．これは，前傾化が顕著となるにつれて波形勾配が切り立つ
図-5.2.4 津波の全体形状を描画する断面線と時刻
歴波形の抽出位置 
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図-5.2.5 津波浸水高の時刻歴波形 
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ものの，最大水位近傍では波形勾配の変化が顕著でないために生じると考えられる． 
これらの数値解析結果を要約すれば，広田湾に進入した津波は前傾化と浅水変形が生じて波高と流速
を増幅させながら海岸線に到達する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
5.3 数値解析と画像解析の陸上遡上時の津波波形の比較 
図-5.3.1に，気仙川を遡上する津波の形状を比較するために定義した縦断線A-A’を示す． 
縦断線A-A’は気仙川の高水敷を含まない流路部の中心を結ぶ線として，海岸線と同位置である図中A’に
示す気仙川河口部を 0 m，上流側に向かって距離を正の値で示し，上流側 2000 mの範囲で定義した．こ
の範囲は4.2.2項の図-4.2.5に示した図中 [A] から撮影された連続写真が捉えた範囲である．この定義に
基づけば，気仙大橋は海岸線から540 mの位置，姉歯橋は1180 mの位置に架橋されていたことがわかる． 
このように定義した縦断線 A-A’の波形図を図-5.3.2 に示す．同図は比較が視覚化できるよう数値解析結
果の水位波形と画像解析による水位波形を重ねて表示している．なお，水位は全て標高（T.P.）表示であ
る．また，図中に示した [1] から [7] の範囲における水面勾配の定量的な比較結果を表-5.3.1 に示した． 
図-5.2.6 津波水位波形 
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先ず，図-5.3.2 (a) は，地震発生後 39 分 40 秒後，15：26：00 の波形状である．画像解析による波形
は 3 章に前述したように，津波の波頭が海岸線から 540 m の位置に架橋される気仙大橋に到達している．
その波頭形状は段波であり，その高さは 2 m 程度である．図中に示す[1]の先端部より後方（海側）の水
面勾配は 1/250 と緩い状態である．一方，数値解析結果は，水位の立上りの位置が海岸線より 1000 m の
地点に到達しているとともに，静水面からはの水位の立上りの勾配は非常に緩やかである．数値解析結果
に画像解析で確認された波頭の段波は確認されないが，これは，数値解析の津波の遡上速度が実際よりも
速いため波頭に前傾化が生じなかったと考えられる．数値解析では同図における [1] の範囲の水面勾配
は，画像解析と数値解析でそれぞれ 1/250，1/278 と非常に良好な整合性を見せる．一方で海岸線におけ 
国
道
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2,000[m]
B
B'
0
1,000
2,000
気仙川→
姉歯橋(1,180[m]) 気仙大橋(540[m]) 
時間 範囲 画像解析 数値解析 比率(画像/数値)
(a) 15:26:00 [1] 1/250 1/278 1.11
[2] 1/254 1/136 0.54
[3] 1/50 1/136 －
[4] 1/885 1/332 0.38
[5] 1/188 1/124 0.66
[6] 1/43 1/137 3.19
[7] 1/430 1/381 0.89
[8] 1/40 1/107 2.68
[9] 1/150 1/325 2.17
[10] 1/400 1/92 0.23
[11] － 1/356 －
[12] 1/85 1/94 1.11
[13] 1/250 1/221 0.88
[14] － 1/566 －
[15] 1/85 1/85 1.00
[16] 1/250 1/261 1.04
[17] － 1/893 －
(e) 15:29:00
(f) 15:29:20
(b) 15:26:50
(c) 15:27:30
(d) 15:28:20
表-5.3.1 水面勾配の比較 
図-5.3.1 数値解析と画像解析の津波波形の描画範囲 
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る水位標高はそれぞれT.P. + 5 m，T.P. + 2.5 mと 2 倍程度の差が生じているものの，これは，数値解析で
は河川流や河床の局所的な凹凸が再現されていないことに起因して，数値解析における津波の遡上速度が
実際に比して速いために生じた時間的差異と考えられる．従って，ここでは画像解析と数値解析の両者に
生じた水位の差異よりも，水位波形の整合性に着目するべきと考えられる．以降も，同様に画像解析，数
値解析の順で説明する． 
同図 (b) は15：26：50の波形である．気仙大橋の桁下を通過した津波の先端は，前述の同図 (a) の
位置から280m上流側に移動するとともに，段波の高さは砕波して1m程度に減少するのに対して，数値解
析では波頭は海岸線から1180m上流の姉歯橋に到達する．この際の波頭の段波は確認されない．画像解析
と数値解析の水面勾配は図中に示す [2]，[3]，[4]でそれぞれ1/254，1/50，1/415に対して，1/136，1/136，
1/332であり，[2]と[3]の再現性が悪いことがわかる．特に [3] の範囲では砂州を越流する影響で水面勾配
が切り立つ状況が数値解析では再現できていない． 
同図 (c) は15：27：30の波形である．津波の先端は 225 m上流側に移動して姉歯橋の下流まで到達す
るとともに，波頭の段波の高さは1.5m程度に増加する．これに対して数値解析結果の水位の立上りの位
置はあまり変化せず，海岸線より1200m程度と，概ね画像解析と同様の位置となる．これは，姉歯橋の位
置で高水敷が出現することで流路面積が激減して遡上が遅れたためと考えられる．同図に示すように，こ
の時点の数値解析の波形は波頭の砕波段波こそ再現されないものの，画像解析に非常に近似しており海岸
線位置での水位標高は両者ともにT.P. + 6.5mと一致する．画像解析の水面勾配は図中に示す [5]，[6]，[7]
でそれぞれ1/188，1/43，1/430となるのに対して，数値解析の水面勾配は1/124，1/137，1/381と，波先部
の [5] が若干急勾配となる一方で [6] の砂州の越流による急勾配は再現されていないことがわかる． 
同図 (d) は15：28：20の波形である．津波の先端はさらに189m上流側に移動する．段波の高さは変わ
らず1.5m程度であるものの，この段波は姉歯橋の桁には作用せず桁下を通過する．これに対して数値解
析は波頭の段波は同様に再現されないものの波頭位置は概ね一致する．画像解析の水面勾配は図中に示す
[8]，[9]，[10]でそれぞれ1/40，1/150，1/400となり，図中に示す[11]の範囲は画像の撮影角度の関係で気仙
大橋に隠れるため，水面勾配は確認出来ない．ここで図中の[8]の範囲，先端から姉歯橋までの水面勾配
は，これまでの津波先端の後に続く準定常流の水面勾配の傾向から一変して，1/40まで切り立つ．これは，
姉歯橋周辺の河道状態が高水敷を有する複断面と変化するために，津波の遡上断面が急激に狭まって移動
速度が減少したことに起因する局所的な前傾化と推測される．一方，これまで砂州の影響で急勾配となっ
ていた箇所の水面勾配は，水位が上昇したためか影響を受けずに急勾配となる箇所は確認されないものの，
同位置では図中の[A]に示すように，高さ3.5m程度の不陸が生じる．この不陸は時間の経過で移動しない
ため，砂州の影響を受けた擾乱と捉えることが出来る．数値解析の水面勾配は1/107，1/325，1/92，1/356
と，気仙大橋上流側の[10]の水面勾配が急勾配となる． 
同図 (e) は15：29：00の波形である．津波の先端はさらに235m上流側に移動する．段波の高さは変わ
らず1.5m程度であり，これに対して数値解析は波頭の段波は同様に再現されないものの波頭位置は概ね
一致する．画像解析の水面勾配は図中に示す[12]，[13]でそれぞれ1/85，1/250となり，図中に示す[14]の範
囲の水面勾配は確認出来ない．これに対して数値解析の水面勾配は1/94，1/221となり非常に良好な結果
を得る． 
同図 (f) は15：29：20の波形である．津波の先端はさらに151m上流側に移動する．波頭の段波の高さ
は変わらず1.5m程度であり，対して数値解析は波頭の段波は同様に再現されないものの水位の立上りの
位置は1660mと画像解析の位置と概ね一致する．画像解析の水面勾配は図中に示す [15]，[16]でそれぞれ
1/85，1/250となるが，図中に示す [17] の範囲の水面勾配は確認出来ない．これに対して数値解析の水面
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勾配は[5]，[6]でそれぞれ1/85，1/261となり，非常に良好な結果を得る． 
ここで姉歯橋の下流側の図中 [B] に示す位置で高さ 2 m程度の擾乱が発生する．この擾乱は時間の経
過とともに移動して姉歯橋に衝突するが，姉歯橋に衝突して砕けた後は同様の擾乱の発生は認められない．
このことから，緩やかな水面勾配を持つ準定常流の津波が姉歯橋の桁下に到達した際に津波の進行方向と
は反対の反射波が発生し，それに続く津波の流れの相互緩衝で発生したと考えられる．なお，非線形長波
理論ではこの擾乱が発生する原因と考えられる反射は解かないため，再現されない． 
以上より，画像解析と数値解析の津波の波形の整合性は，時間的なずれを除けば良好な結果を得る．
ただし，波頭の砕波段波や構造物などからの反射に起因する水面に現れる擾乱は再現されない． 
 
5.4 流速波速比を用いた水面勾配の適用範囲の考察 
前節の画像解析と数値解析の比較から，両者の水位波形の整合性は良好であることが確認された．本
節では本研究で実施した数値解析で得た水面勾配がどこまで再現できるのか考察を行う． 
先ず，図-5.4.1は，39分40秒後の波形を代表に，横軸に海岸線から内陸に向かう方向を正とする距離
として，縦軸に水位とその勾配（浸水高を η ，距離を x として，勾配 = dη / dx）の関係を示した．この
時点の水面勾配は，海岸線から内陸へ 1100m の位置での水位の立上りとともに水面勾配も緩やかに切り
立ち始める．図中に示す一点鎖線の位置で水面は最急となり，その値は1.0%（1/100）である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，図-5.4.2に，図-5.3.2に示した各時刻の内，30分40秒後，41分10秒後，43分00秒後の3つの時刻
を取り出し，前述の図-5.4.1と同様に，横軸は海岸線から内陸に向かう方向を正とした距離を示し，縦軸
は水面の勾配を示すことで，各々の時刻における各波形の位置における水面勾配の分布を示している．同
図に示すように，この3つの時刻をそれぞれ [a]，[b]，[c] と表す． 
図-5.4.2に示した[a]，[b]，[c]の時刻の水面勾配は，図中に示すように水位の立上りの位置から200～
300 m程度海側の位置が最急勾配となり，その値はそれぞれ1.0 %（1/100），1.6 %（1/63），2.1 %（1/48）
となることがわかる．このことから，[a]，[b]，[c]，[d]の順で遡上が進行するとともに波先部の急勾配化
が進む．しかしながら，図中 [c]max に示した最も急となる勾配1/48を角度で言い直せば 1.2 (゜=tan-1(1/48))
であるため，波頭の段波または砕波段波のような切り立つ波面とはいい難い．そもそも，実現象では[a]
の時刻で波頭部に砕波する直前の切り立った水面形状が確認されているものの，この時点で数値解析結果
は波頭部の再現ができていない． 
ここで，参考文献5.3)によれば，津波が水深の浅い領域に進入すると，非線形効果により津波の背後の高
い水位が波頭に追いつくために波形が前傾化して波頭の前後での水位差が非常に大きくなる段波を形成す
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ることがあり，河川のように水深が浅い状態が長い距離にわたって続いている場合は，非線形効果が長時
間にわたって作用するため津波の波頭が段波となりやすいとされる．さらに同文献では，数値解析におけ
る砕波条件は流速波速比（流速/波速=フルード数）が多用され，流速と波速に非線形長波理論を用いた場
合，流速波速比 Fr = 0.34を超えた場合が砕波条件となるとしている．すなわち，波頭の伝播速度に対し
て流速が大きくなれば波頭の水面形状は切り立って段波を形成し，砕波限界を満たせば砕波となる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
また，前節で述べた通り，気仙川を遡上する津波の波頭は段波であり，波頭の段波は気仙大橋を通過
したのちに崩れて砕波段波へ変化する．このことを踏まえれば，砕波段波に変化する直前は水面勾配が切
り立った段波であり，流速波速比 Fr = 0.34 となる直前は段波，超えた場合は砕波段波となると考えるこ
とができる．しかしながら，この流速波速比 Fr = 0.34 となった際に数値解析上で水面勾配が実際に切り
立つのか否かは言及されておらず，不明である．従って，ここでは波先部の水面勾配と流速波速比 Fr の
関係を整理した．ここで，流速波速比における流速は数値解析結果を，波速の評価は式 (5.4.1) を用いる． 
 c g h    (5.4.1) 
ここに，cは波速(m/sec)，g は重力加速度(=9.80665 m/sec2)，h は静水深，η は津波水位(m)である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.3 流速波速比と水位，流速の関係 
(a) 39分40秒 (b) 43分00秒 
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図-5.4.3に[a]，[c]の時刻における水位と流速，流速波速比の関係を示す．図-5.4.2 (a) は 30 分 40 秒
後の図である．水位が上昇を始める 1000 m から海岸線に向かって流速も上昇を見せる．砕波条件である
流速波速比Fr = 0.34となる位置は海岸線から陸側へ930mの位置である．また，流速波速比の最大値Fr = 
0.49 となる位置は海岸線から陸側へ 770m であり（図中[A]），図-5.4.1 に示す[a]の最急水面勾配位置
700mに対して70m陸側である． 
次に，図-5.4.3 (b) は水位波形が整合する43分00秒後の図である．水位が上昇を始める1680mから海
岸線に向かって流速も上昇を見せる傾向は，同図 (a) と同様である．砕波条件である流速波速比Fr = 
0.34となる位置は海岸線から陸側へ1650mの位置である．また，流速波速比の最大値Fr = 0.79となる位置
は海岸線から陸側へ660mであるが（図中[C]），これは水位が急激に減少することに加え，流速が上昇す
る位置に一致することから，堤防などを越流することで生じた射流に近い状態であるといえる．一方，波
先部の[B]に示す流速波速比は比較的大きく，Fr = 0.61となる．この位置は海岸線から陸側へ1560 mの位置
であり，図-5.4.1に示す[c]の最急水面勾配位置1560 mに一致する． 
これらの結果から，いずれの時刻においても波先部で流速波速比が最大となる位置，またはその前後
で最急水面勾配を呈していることから，波先部において流速波速比が砕波条件を超えた位置で，かつ最大
となる位置に最急水面勾配となる位置が発生すると考えることができる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
図-5.4.4に水面勾配と流速波速比 Fr の関係を示す．同図には砕波条件であるFr=0.34を一点鎖線で示
した．同図より，[a]，[b]，[c]は流速波速比の増加とともに水面勾配も急勾配化して，それぞれの最急水
面勾配1.0 %（1/100），1.6 %（1/63），2.1 %（1/48）に対する流速波速比 Fr は，それぞれ 0.47，0.48，
0.61となる．[a]，[b]，[c]のいずれも，波先部の流速波速比 Fr は砕波条件である0.34を超過するものの，
流速波速比 Fr の増加に伴う水面勾配の増加の程度は緩やかであり，特に[a]ではその傾向が顕著である．
一方，各時刻の最急水面勾配は，[a]から[b]，[b]から[c]のように，流速波速比 Fr が増加すれば水面勾配
が急勾配化するという傾向がみられる． 
図-5.4.4 水面勾配と流速波速比の関係 
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この傾向をより明確にするために，図-5.3.1に示したA-A’断面の範囲内で，最も急な水面勾配を呈する
時刻44分00秒の水位と水面勾配の分布を図-5.4.5に示した．横軸は海岸線からの距離であり，波先部の勾
配に着目するために，1 kmから2 kmの範囲を示している． 
図中[d]に示すように，最急水面勾配を呈するのは海岸線から 1940 m の位置であり，その値は 3.8%
（1/26）であることがわかる．この勾配は，前述した[a]，[b]，[c]のいずれの水面勾配よりも切り立って
おり，[c] の2.1 %（1/48）に対しておおよそ2倍となる．従って，これらの波先部の水面勾配は切り立つ
途中の段階であるといえる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
次に，各時刻における流速波速比の関係を把握するために，図-5.4.6に[a]，[b]，[c]に加え，[d]の時刻
における水位に対する波速 c と流速 U の分布を示す．ここで，波速は前述したように式(2)で算出した．
従って，波速 c は概ね波高 η の平方根に比例する．なお，流速は数値解析の結果をプロットしている．
横軸は波速 c と流速 U を示し，縦軸は水位T.P.+[m]として，波先部の分布に着目するようにT.P.+2.5 m 
の範囲までとした． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 図-5.4.6 水位に対する波速と流速の分布 
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同図を確認すると，最も急勾配を呈する[d]の流速の分布は，その他の[a]，[b]，[c]とは異なり，波速 c 
と概ね同程度の流速が発生していることがわかる．特に，図中に示すように，T.P.+0.59 m の位置で流速
波速比は最大となり，その値は Fr=0.98（ 1.0）となることがわかる．なお，最急水面勾配となるのは，
図中に示す Fr=0.86 の位置である． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
このことから，[a]，[b]，[c]の波先部の水面勾配の急勾配化がさらに発達するには少なくとも流速波速
比 Fr ≧1.0となければならないといえる．一方，図-5.4.1 (a)に示す数値解析の水位の立上りの位置が，
実測の波頭に対して約600m陸奥側にあるため，津波の移動速度が実際よりも速かったと考えられる． 
このことから，水面勾配が切り立たなかったのは，海岸線に入射した津波の波速が，波先部の流速に
対して速すぎたためと推察される．その理由として考えられる要因を図-5.4.7に示すが，用いた数値解析
では，図中 [1] に示すように海底からの反射を解かないことに加え，図中 [2] に示すように気仙川の自
己流をモデル化していないこと，この2つの要因で津波の移動の抵抗を考慮出来ていなかったためと考え
られる． 
以上より，数値解析は波先部に後続する準定常的な持続流の水面勾配の再現性は非常に良いものの，
本研究で実施した数値解析は河川を遡上する津波の波先部の水面勾配は切り立たず，段波による水面の急
勾配化は再現されない． 
図-5.4.8 に適用範囲を示すが，1/100 程度より緩い水面勾配を持つ波先部に続く準定常的な持続流の範
囲では，流速の 2乗を関数とする水平作用力の評価手法が適用可能である．一方，勾配が切り立った段波
が橋梁へ作用することが想定される場合は適用不可となり，別途詳細な評価が必要となる． 
図-5.4.7 切り立つ波頭波面の生成の概念図 
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5.5 まとめ 
 
波源に藤井・佐竹モデルVer4.6を用いてMnshinha and Smylie の方法で海底地殻変動を与えて初期の水
面変動を与えて伝播，遡上のシミュレーションを行った．数値解析結果から，広田湾に侵入した津波波形
の伝播過程における変形状態を説明した上で，数値解析と画像解析の水位波形を比較した．その結果，以
下の結論を得た． 
 
(1) 藤井・佐竹 Ver4.6 の波源モデルについて，40 枚の断層パネルのうち 3 枚の断層パネルのズレ量を
1.5 倍にチューニングした．この数値解析結果について，宮城県北部沖の GPS 波浪計位置の潮位観
測値と比較した結果，観測値と数値解析の最大水位（発生時刻）はそれぞれ，T.P.+5.7m（27 分 45
秒），T.P.+6.2（26 分 50 秒）と，最大水位は 50cm の微小な差異で一致するものの，発生時刻は数値
解析が 55 秒速く最大水位に達する．このことから，数値解析の GPS 波浪計位置における全体的な
水位波形は，完全に再現しきれていないものの，概ね最大水位と波形は再現しているといえる． 
(2) 数値解析結果から，GPS 波浪計位置から海岸線までの伝播過程を確認すると，最大水位は湾口まで
に 3.5m 増加し，湾口から海岸線までは 2.3m 増加する．波速は湾口までに 36.4m/sec で伝播するが，
湾口に進入した後は海岸線に近づくにつれて 9.7m/sec まで減少する．一方，流速は湾口でそれぞれ
1.6m/sec と遅い流速が海岸線近傍（海岸線から 4km）で 5m/sec に増加する．従って，波速の減少と
流速の増加によって波の全体的な前傾化が生じるとともに，浅水変形によって波高が増加する． 
(3) 気仙川を遡上する津波の波形について画像解析と数値解析の結果を比較した結果，水面勾配，すな
わち水位波形に良好な整合性を見ることができる．特に，数値解析で再現可能な水面勾配は，波先
部に後続する準定常的な持続流における 1/100 程度より緩い範囲での水面勾配の再現性は非常に良好
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図-5.4.6 数値解析結果を用いた評価手法の適用範囲 
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である．ただし，本研究で実施した数値解析結果では 1/26 が最急勾配であり，波頭の砕波段波ほど
の勾配の切り立ちは得られないとともに，構造物などからの反射に起因する水面に現れる擾乱は再
現されない． 
(4) 気仙川を遡上する津波の波形について，例えば，流速波速比が Fr=0.61 と波先部で最大となる海岸線
から陸側へ 1560 の位置に，最急水面勾配 1/48 が発生するなど，各々の時刻における最急水面勾配は
波先部に生じる最大流速波速比の位置と概ね一致する．最急水面勾配は，前述の通り 1/26 であり，
角度で表せば 2.2゜と，段波のように切り立つ波面とはいい難い．この水面勾配は切り立たない理由
は，底からの反射や自己流などの抵抗を受けないため波速が減衰せずに流速波速比が十分に大きく
ならないためと考えられる．従って，波頭の段波や砕波段波は波形として直接的に表せない． 
(5) 1/100 程度より緩い水面勾配を持つ波先部に続く準定常的な持続流の範囲では，流速の 2 乗を関数と
する水平作用力の評価手法が適用可能である．一方，勾配が切り立った段波が橋梁へ作用すること
が想定される場合は適用不可となり，別途詳細な評価が必要となる． 
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第６章 結論 
 
本論文は，沿岸部に建設される橋梁の耐津波設計を実施する上での課題として抽出した下記 3 項目の
解明と，実構造物の津波被災分析を通して得られた知見を反映した耐津波設計における津波作用力の評価
法の確立と，津波作用力を評価する上で必要とされる津波特性を得るための非線形長波理論に基づく数値
解析の適用性の明確化を目的として行った一連の研究成果をまとめたものである． 
 
【課題１】津波による橋梁被害の実態と被害要因となる津波の作用の実態解明 
【課題２】非線形長波理論に基づいた数値解析の再現性と被害の説明性の把握 
【課題３】数値解析を用いた津波作用力の評価手法の適用範囲の明確化 
 
研究手法として，橋梁に甚大な被害を与えた東北地方太平洋沖地震津波（2011 年 3 月 11 日）を対象と
した橋梁のマクロ的被害分析と，中でも甚大な被害が生じた4地区を代表とする詳細な被害分析，さらに
は多数の画像資料の分析結果から得た津波の実態との比較から数値解析の再現性と適用性を検討した結果，
得られた結論（第３章～第５章）を以下に列挙する． 
 
第３章では，課題１の橋梁被害の実態解明に対して，東北地方太平洋沖地震で発生した津波による橋梁
被害に着目して損傷度を整理するとともに，桁抵抗力作用力比 β値から橋梁上部構造の流出評価を実施し
た．加えて志津川地区の橋梁群を対象として，画像解析から八幡川周辺の陸上を遡上する津波特性の実態
を把握した上で橋脚を含む流出メカニズムの検討を行うとともに，上部構造の流出被害に対して 2 種類の
流出メカニズムを提案して詳細な分析を行った．その結果，以下の結論が得られた． 
 
(1) 分析の対象とした 39 橋梁のうち，49%に相当する 19 橋は上部構造が完全に流出した桁損傷度 A に
分類されるが，残りの51%に相当する20 橋は，そのままで機能を維持できる桁損傷度Cに分類され，
被害状況としては上部構造が流出するか否かの極端な状況となる．また，PC 桁，RC 桁，鋼桁，鋼
トラス桁，いずれの形式も約半数が桁損傷度 A に分類され，上部構造形式に被害状況の傾向は無い． 
(2) 東北沿岸部の画像解析に基づく津波の平均流速 6.0m/ssec を用いて桁抵抗力作用力比 β 値を整理した
結果，桁損傷度 A と C の平均値はそれぞれ 0.89，1.52 と明確な差が生じた．このように，桁損傷度
の平均値で見れば β値の上部構造の流出評価指標としての有用性が見いだせる．β値が 2.5 を超える
橋梁は 4 橋であるが，いずれも橋面積あたりの重量の重い道路橋のコンクリート桁である事に加え，
桁高に比べて橋の総幅が比較的大きい扁平な形状である．このことから，上部構造が扁平な形状で
あれば極めて流出しにくいといえる． 
(3) 画像解析で得た津波流速の平均値は 6.0m/sec であり，最大でも 8.0m/sec である．平均流速 6.0m/sec
を用いた水平作用力は，簡易的に算出した桁抵抗力に対して最大でも 1.6 倍程度であり，この流速に
耐えられるように設計することは不可能な規模では無い． 
(4) 画像解析結果で得た流速に基づき再算出した β 値と被害程度との関係より，平均流速を用いた評価
に対して概ね変化は小さかったが，一部地域では大きな変化が見られた．また，同一地域でも流速
には極めて大きい差異があることから，β 値が 1.0 近傍では，流出被害と整合しない傾向となりやす
いことが考えられる． 
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(5) 支承抵抗力の算出が可能であった 21 橋梁を対象に支承抵抗力と摩擦抵抗力を比較すると，ゴム支承
の場合は支承抵抗力が摩擦抵抗力を上回る．また，金属支承の場合でも同様のケースが存在する．
この傾向は死荷重反力が小さい橋梁に見られ，これらの構造的特徴は桁本数が多いことや支間長が
短いことが挙げられる．一方，金属支承の場合は，最小で 0.56 倍まで減少するケースも存在し，支
承抵抗力と摩擦抵抗力の抵抗力比は，上昇するケースと減少するケースの双方の傾向が見られた．
抵抗力の評価に支承抵抗力を加えて修正した βs 値と桁損傷度との関係は，桁損傷度A は大局的に大
きな変化は無い一方で，桁損傷度 C で整合しない橋梁の割合は，83％から 42％へと減少し，極めて
有意な改善をみる． 
(6) 志津川地区の橋梁の流出評価より，2 つの損傷ランク β1と β2には大きな違いが確認でき，β1と β2そ
れぞれで橋桁や橋脚の流出評価に有効である．この結果を用いて上部構造に加えて橋脚も流出した
橋脚八幡川橋梁（鉄道橋）と上部構造，橋脚ともに未流出の汐見橋（道路橋）の橋脚の抵抗能力を
比較すると，橋脚形状の違いによる抵抗力に差が生じており，汐見橋（道路橋）は，橋脚に対する
橋軸直角方向からの津波の作用する面積が小さいことに加え，津波作用方向の橋脚幅が大きいため
に津波作用に対して非常に大きな剛性を有する．平行方向からの津波の作用する面積が大きい．道
路橋の場合は鉄道橋に比較して広幅員となることが，橋脚の剛性の増加に繋がっており，このため
道路橋の場合は津波の作用力に対する橋脚の剛性が高いと考えられる． 
(7) 八幡橋の詳細流出分析より，津波の水位が桁下に到達した時点と桁が完全に水没した時点の 2 種類
の流出メカニズムについて津波の流速に基づく簡易な評価式と詳細な評価式のそれぞれで算出した
津波作用力は，いずれのメカニズムにおいてもほとんど違いが無い．このことから橋梁に作用する
際の流速を把握することが出来れば，流速の 2 乗を関数とする簡易的な評価式で津波作用力を評価
することが可能である．なお，八幡橋に作用した津波特性は浮力を考慮していない流出メカニズム 1
の方が流速が速いため，抵抗力に浮力の影響を考慮しないにも関わらず危険である． 
 
第４章では，まず課題１の被害要因となる津波の作用の実態解明に対し，東北太平洋沖地震津波の模
様を撮影した多数の画像資料から橋梁に作用する津波の特性を分析した．次に課題２に対して，津波が作
用する橋梁の流速を得るために２次元の津波伝播遡上解析（数値解析）を実施し，数値解析で得られた結
果の再現性を画像解析結果との比較から検証して橋梁上部構造の流出メカニズムの説明を試みた．その結
果，以下の結論が得られた． 
 
(1) 陸前高田地区の気仙川を遡上する津波を捉えた多方向からの写真画像並びに画像資料を分析した結
果，津波の波頭は概ね2mの水頭差を持つ段波の形状を呈する．この波頭は砕波段波に変化しながら
概ね5～6m/secで移動するものの，桁下空頭を有する気仙大橋の橋桁には作用せずに桁下を通過する．
その後，水位は2 m/minの上昇速度で緩やかに上昇して桁に到達することから，気仙大橋の橋桁には
準定常的な持続流が作用したと推察される．この波頭の段波が作用せずに準定常的な持続流が橋桁
に作用する状況は，釜石地区の矢の浦橋，歌津地区の歌津大橋でも確認され，水位の上昇速度はそ
れぞれ2.35 m/min，1.26 m/minと陸前高田地区と同様に緩やかである． 
(2) 陸前高田地区に襲来した津波特性を表す流速，最大浸水高，水位上昇速度について，画像解析結果
と数値解析結果を比較した．その結果，画像解析と数値解析の津波特性値は，それぞれの平均流速
は6.3m/sec，5.3m/sec，それぞれの最大浸水高の平均はそれぞれ13.8m，14.6m，それぞれの水位上昇
速度は1.5m/min，1.7m/minと多少の差異は生じるものの同程度と見なせる．このことから，数値解析
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で得た津波特性値の再現性は良好である．この数値解析の津波特性値の再現性の良さは釜石地区や
歌津地区の数値解析結果も同様であることから，地形状況の差異によらず良好な再現性を得る． 
(3) 非線形長波理論に基づく数値解析で得た流速を用いて流出評価を行った．その結果，陸前高田地区
の気仙大橋では約6m/secの流速によって津波の水平作用力が桁の水平抵抗力を上回って流出に至る
と説明することが出来る．一方，釜石地区の矢の浦橋では約4m/secの流速の作用で水平作用力が桁
の水平抵抗力を下回り，流出には至らなかったと説明することが出来る．この結果は4地区の検討ケ
ースにおいても流出，未流出の被害状況の説明性が高い．これは，全ての対象橋梁に作用する津波
の実際の状態が準定常的な持続流であったため，第３章で述べた流速を用いた津波作用力の評価手
法の適用が適切であったことを示唆する． 
(4) 釜石地区を対象とした湾口防波堤の有無のパラメータ分析を実施した結果，湾口防波堤が健全な場
合は，湾口防波堤無い場合に対して津波のエネルギーを20%減少させ，陸部の水位を2m程度下げる
効果が期待でき，流速も全体的に減少する効果がある． 
(5) 歌津大橋について，解析結果に基づいた3つの桁のβ値は桁間の浮力を評価することで流出状況と良
く整合し，流出部の桁は完全に浸水して浮力が発生した状態で作用力が抵抗力を上回ることで流出
し，その後に作用した流速が最大流速4.0m/secよりも遅かったため，桁の移動距離が小さかったと推
察される． 
(6) 小泉地区を遡上する津波の解析結果は，小泉大橋のほぼ橋軸直角方向に作用し，その流速は桁下到
達時点で3.7～4.2m/sec，路面完全浸水時で5.5～5.7m/secとなり，さらに最大で7.3m/secとなった．小
泉地区で7m/secを超える流速となった原因としては，沖から襲来する津波が小泉地区周辺の海岸地
形の影響を受け周囲の流れが集まるため，小泉地区を遡上する津波の流速が急激に上昇し，非常に
大きな流速となったと推定される． 
 
第５章では，課題３に対して，画像解析と数値解析を詳細に比較することで，非線形長波理論に基づ
く数値解析はどこまで再現されるのかの検討を行った．具体的には画像解析に基いて模式図化した河川を
遡上する津波形状を事実として，数値解析から得た水位波形を比較した．その結果，以下の結論が得られ
た． 
 
(1) 藤井・佐竹Ver4.6の波源モデルについて，40枚の断層パネルのうち3枚の断層パネルのズレ量を1.5倍
にチューニングした．この数値解析結果について，宮城県北部沖のGPS波浪計位置の潮位観測値と
比較した結果，観測値と数値解析の最大水位（発生時刻）はそれぞれ，T.P.+5.7m（27分45秒），T.P.+
6.2（26分50秒）と，最大水位は50cmの微小な差異で一致するものの，発生時刻は数値解析が55秒速
く最大水位に達する．このことから，数値解析のGPS波浪計位置における全体的な水位波形は，完
全に再現しきれていないものの，概ね最大水位と波形は再現しているといえる． 
(2) 数値解析結果から，GPS波浪計位置から海岸線までの伝播過程を確認すると，最大水位は湾口まで
に3.5m増加し，湾口から海岸線までは2.3m増加する．波速は湾口までに36.4m/secで伝播するが，湾
口に進入した後は海岸線に近づくにつれて9.7m/secまで減少する．一方，流速は湾口でそれぞれ1.6m
/secと遅い流速が海岸線近傍（海岸線から4km）で5m/secに増加する．従って，波速の減少と流速の
増加によって波の全体的な前傾化が生じるとともに，浅水変形によって波高が増加する． 
(3) 気仙川を遡上する津波の波形について画像解析と数値解析の結果を比較した結果，水面勾配，すな
わち水位波形に良好な整合性を見ることができる．特に，数値解析で再現可能な水面勾配は，波先
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部に後続する準定常的な持続流における1/100程度より緩い範囲での水面勾配の再現性は非常に良好
である．ただし，本研究で実施した数値解析結果では1/26が最急勾配であり，波頭の砕波段波ほどの
勾配の切り立ちは得られないとともに，構造物などからの反射に起因する水面に現れる擾乱は再現
されない． 
(4) 気仙川を遡上する津波の波形について，例えば，流速波速比がFr=0.61と波先部で最大となる海岸線
から陸側へ1560の位置に，最急水面勾配1/48が発生するなど，各々の時刻における最急水面勾配は波
先部に生じる最大流速波速比の位置と概ね一致する．最急水面勾配は，前述の通り1/26であり，角度
で表せば2.2゜と，段波のように切り立つ波面とはいい難い．この水面勾配は切り立たない理由は，
底からの反射や自己流などの抵抗を受けないため波速が減衰せずに流速波速比が十分に大きくなら
ないためと考えられる．従って，波頭の段波や砕波段波は波形として直接的に表せない． 
(5) 1/100程度より緩い水面勾配を持つ波先部に続く準定常的な持続流の範囲では，流速の2乗を関数とす
る水平作用力の評価手法が適用可能である．一方，勾配が切り立った段波が橋梁へ作用することが
想定される場合は適用不可となり，別途詳細な評価が必要となる． 
 
これらを要約すれば，沿岸部に建設される橋梁の耐津波設計においては，下記に示すように２次元津
波シミュレーションから得た流速を用いて水平作用力を評価して抵抗力と比較を行うことで１次スクリー
ニングとして上部構造の流出判定を行うことが可能となる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
ここに，津波作用力F [kN]，抗力係数Cd ，水の密度ρW (1,030kg/m3)，２次元の津波シミュレーションで
得る津波の流速v [m/sec]，上部構造の有効鉛直投影面積Ah [m2]，橋の総幅B [m]，橋の総高D [m
]，2主構トラスの充実率φ(トラス投影面積/トラス外郭面積)，1支承線上の支承抵抗力SS [kN]，i
番目の支承抵抗力SSi [kN]，摩擦係数μ ，上部構造重量W [kN]，浮力U [kN]（桁下に水位が到達
するまではゼロ，桁が完全に浸水した時点で上部構造の体積に相当する浮力が生じる） 
 
以上より，本研究によって橋梁に作用する際の津波形状を明らかにして，比較的簡易な手法である非
線形長波理論に基づく数値解析を用いて橋梁に作用する津波特性の評価が可能であることを提示すること
で，橋梁の耐津波設計法における津波作用力の評価手法と評価に用いる数値解析の適用範囲を示しており，
津波による橋梁被害の予測や対策に必要とされる津波作用力の評価手法の構築に資する有用な研究成果が
F
W
Sμ=μW
SS1 SS2 SS3 SS4
F
作用力Fに対して抵抗力Sは
摩擦抵抗と支承抵抗の並列システム
S=max(Sμ,Ss)
21
2 w d hF C v A
 2.1 0.1 / 1 / 8
8 /1.3d
B D B D
C
B D
     
 1.35 / 0.1 0.6dC    　
 S W U  
S SiS S
 max , SS S S
185 
得られたと考えている． 
今後は，本研究で得られた知見を活用して，東北地方太平洋沖地震津波で沖合で段波が確認された久
慈港を対象として広域の2次元津波シミュレーションから狭域の3次元流体解析へ接続して段波の形成過程
を分析して，段波や擾乱が発生する場合の地形的条件の整理するとともに，本研究で明らかにすることが
できなかった鉛直作用力について，波頭の段波を模擬した孤立波や，準定常的な持続流を模擬した定常流
による水理模型実験結果に基いて発生メカニズムを検討する予定である． 
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